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ZUSAMMENFASSUNG 
Die wirksame Kontrolle der frühen Risse in massigen Betonbauteilen ist von ungebrochener Aktualität. Zur Begrenzung, 
gar Vermeidung der Rissbildung hat die Praxis zahlreiche empirische Methoden entwickelt, die sich im allgemeinen 
bewährt haben, jedoch auch häufig mit Fehlschlägen verbunden sind. Ein wesentlicher Grund hierfür ist, dass die Wirk-
samkeit von risskontrollierenden Methoden eher selten durch Betonversuche und Berechnungen im Vorfeld der Ausfüh-
rung überprüft wird. Abhilfe gegen die sich breit machende Unsicherheit kann ein Planungswerkzeug bieten, das Erfah-
rungen, Messungen sowie Stoffgesetze in ein Berechnungsmodell zusammenführt. Dieser Bericht befasst sich mit der 
Entwicklung des Planungswerkzeugs, dessen Bausteinen und mit der ingenieurmäßigen Anwendung des Berechnungs-
modells. 
SUMMARY 
The efficient control of early-age cracks in massive concrete members is of unbroken actuality. For the control or even 
avoidance of cracks, practice has developed numerous methods. These mostly empirical methods are efficient in many 
instances, are however tarnished by frequent failures. Significant reason for failures is the fact that the efficiency of 
crack-avoiding measures is hardly ever verified by relevant concrete tests and computations well ahead of execution. A 
cure-all against the spreading uncertainty can be a planning tool, which unites experience, test results, material models 
etc. in an engineering model. This report deals with the development of a planningtool, its submodels and with the appli-
cation of numerical models for specific cases. 
RÉSUMÉ 
Le contrôle efficace des fissures d’âge-jeune dans les éléments de béton massifs est d'actualité ininterrompue. Pour la 
limitation ou même la prévention de la fissuration, la pratique a développé de nombreuses méthodes empiriques qui, en 
général, ont fait leurs preuves. Cependant, elles sont ternies par de fréquents échecs. Une raison essentielle pour cela 
est que l'efficacité des mesures de prévention de fissures est à peine vérifiée par des essais et des calculs appropriés 
avant la mise en oeuvre. Un remède contre l'incertitude se propageant peut offrir un outil de planification qui réunit des 
expériences, des mesures et des modèles de matériaux dans un modèle de calcul. Ce rapport traite du développement 
de cet outil de planification, de ses éléments et de l’application du modèle numérique pour des cas pratiques spéci–
fiques. 
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VORWORT 
In jungen, massigen Betonbauteilen treten häufig Risse auf, die deren Gebrauchsfähigkeit und Dauerhaftigkeit beein-
trächtigen können. Die Ursache solcher Risse ist längst bekannt. Sie werden von Spannungen erzeugt, die zum einen 
mit der Entwicklung und dem Abfluss der Abbindewärme und zum anderen mit dem autogenen Schwinden des Betons 
zusammenhängen. Die Praxis hat Maßnahmen zur Reduktion der Bauteiltemperaturen, Zwängung und der Betonspan-
nungen entwickelt, die i.w. auf Erfahrungen beruhen. Obwohl sich diese Maßnahmen in vielen Fällen bewährt haben, 
verbleibt beträchtliche Unsicherheit. Es ist aus diesem Grund notwendig, den empirischen Methoden ein Planungswerk-
zeug an die Seite zu stellen, mit dem die Wirksamkeit risskontrollierender Maßnahmen im Vorfeld der Ausführung zuver-
lässig beurteilt werden kann.  
Dieser Bericht befasst sich mit der Entwicklung eines Planungswerkszeugs, das bisherige Erfahrungen, Versuchsergeb-
nisse, Werkstoffansätze u.a.m. in ein ingenieurmäßiges Berechnungsmodell zusammenführt. Das Planungswerkzeug 
beruht neben dem Stand der Kenntnisse auf den Ergebnissen zahlreicher Forschungsarbeiten und Untersuchungen für 
praktische Fragestellungen. 
In von der Deutschen Forschungsgemeinschaft in dankenswerter Weise geförderten Arbeiten wurde dem Stoffverhalten 
jungen Betons nachgegangen. Der DBV hat Arbeiten zur Bauwerkszugfestigkeit, zum Einfluss von Eigenspannungen auf 
die Rissbildung und zur Entwicklung des Planungswerkzeuges unterstützt. Dabei standen den Autoren Berater zur Seite. 
Stellvertretend für die Berater danken wir Herrn Dipl.-Ing. K. Holz für vielfältigen Rat, dem DBV für die Unterstützung. 
Der Bericht profitiert beträchtlich von der Mitarbeit des IBMB im Brite-Euram-Vorhaben IPACS (Improved Production of 
Advanced Concrete Structures), das von Herrn Prof. Mats Emborg, Schweden koordiniert wird. Ihm und den Kollegen 
aus Skandinavien, den  Niederlanden und Italien schulden wir Dank. Dank schulden wir auch den Herren Professoren 
Ahrens, Budelmann und Rodatz † sowie den Herren Dr. Gutsch und Dipl.-Ing. Onken für Rat und Hilfe. Besonderen 
Dank schulden die Autoren Frau cand.-arch. Ria Köser für ihr großes Engagement bei der Erstellung des Berichts. 
F.S. Rostásy 
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as autogenes Schwinden 
A Zuschlag (aggregate) 
c Beton (concrete), Druck (compression) 
crit kritisch 
C Zement 









SF Silikastaub (silica fume) 
SL Hüttensand (slag) 
sp spezifisch 
t Zug (tension) 
w Wand 
W Wasser 
x, y, z Koordinaten 
 
GROSSE LATEINISCHE BUCHSTABEN 
A Zuschlaggehalt, [kg/m3] 
Ac Betonquerschnittsfläche 
B Bindemittelgehalt, [kg/m3] 
C Zementgehalt, [kg/m3] 
EA Aktivierungsenergie, [J/mol] 
E Elastizitätsmodul 




Ect Zug-E-Modul zwischen 0,05·fct und 0,50·fct 
Ee wirksamer Elastizitätsmodul 
Êct bezogener Zugelastizitätsmodul Ect/Ect1
 
  
Ev Aktivierungsenergie viskoelastischer Ver-
formung, [J/mol] 
EFD Ebene der freien Dehnungen 
FA Flugaschegehalt, [kg/m3] 
GF Bruchenergie, [N/mm] 
M Biegemoment 
N Längskraft 
P1c, P2c Parameter der Kriechfunktion bei isother-
mer Lagerung T = 20°C 
















SF Silikastaub (silica fume) 
SL Hüttensand (slag) 
T Temperatur [°C] 
Ta0 mittlere Tagestemperatur [°C] 
Tc0 Frischbetontemperatur [°C] 
meas ∆Tad gemessene adiabatische Temperaturer-
höhung [K] 
max ∆Tad berechnete, maximale adiabatische Tem-
peraturerhöhung [K] 
V Variationskoeffizient COV 
W Wassergehalt, [kg/m3] 
 
KLEINE LATEINISCHE BUCHSTABEN 
a Abstand 
b Breite 
c Wärmespeicherkapazität, [kJ/(kg K)] 
c1 Parameter des Hydrationsgrads, [-] 
cal berechneter Wert 
d Durchmesser, Höhe, Dicke 




Druckfestigkeit des Betons 
cfˆ  bezogene Druckfestigkeit fc/fc1
 
fck charakteristische Zylinderdruckfestigkeit 
im Alter 28 Tage 
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fcm mittlere Zylinderdruckfestigkeit 
fct mittlere zentrische Zugfestigkeit 
fcte mittlere wirksame Betonzugfestigkeit im 
Bauwerk 
ctfˆ  bezogene Zugfestigkeit fct(α)/fct(α=1) 
fcts mittlere Spaltzugfestigkeit 
h, hc, hf Dicke, Höhe 
l, lc Länge 
lpr Länge der Rissprozesszone 
meas gemessener Wert 
q Wärmefreisetzungrate 
r Radius, Faktor 
s Standardabweichung der Stichprobe 
t Zeit, Alter 
t1 Alter des Betons bei Beginn der Festig-
keitsentwicklung 
ti Alter des Betons bei Erstbelastung 
tc Bezugzeit der Kriech- und Relaxations-
funktion, tc = 1h 
te wirksames Betonalter (equivalent age, 
maturity) 
te1 wirksames Betonalter bei Erstbelastung 
tel-tel1 wirksame Belastungdauer beim Kriechen 
und bei Relaxation 
  
tk Parameter des Hydrationsgrads [h] 
w Rissöffnung 
x  Mittelwert der Stichprobe 




α0 Hydrationsgrad bei Beginn der Festigkeits-
entwicklung 
α0i Hydrationsgrad bei tatsächlichem Beginn 
der Festigkeitsentwicklung 
αi Hydrationsgrad bei Erstbelastung zum 
Zeitpunkt ti 
αT Wärmedehnzahl 
ε Dehnung, allgemein 
ε0 lastunabhängige Dehnung 
ε0T lastunabhängige Dehnung infolge Tem-
peratur  
εas Dehnung infolge autogenen Schwindens 
εcu Dehnung unter der Zugfestigkeit fct 
εcr Kriechdehnung des Betons 
εel elastische Dehnung 




ρ Dichte, [kg/m3] 
ρc Betonrohdichte, [kg/m3] 
σ Normalspannung 
σ Standardabweichung 
∆σi Spannungsinkrement zum Zeitpunkt ti 






UMRECHNUNG VON EINHEITEN 
1 J (Joule)  = 1 Ws (Wattsekunde) 
1 cal (Kalorie) = 4,186 J (Joule) 
1 kJ = 2,778 · 10-4 kWh 





Entstehung und Abwehr früher Risse in jungen, massi-
gen Betonbauteilen infolge der Hydratationswärme des 
Betons sind seit jeher von großer technischer und wirt-
schaftlicher Bedeutung. Dies beweisen zahlreiche Be-
richte aus der Forschung und Praxis. Nur auf einige 
kann hier hingewiesen werden [15, 22, 29, 37, 52, 65, 
78, 83, 95, 96]. 
Diese frühen Risse können, insbesondere wenn sie das 
Bauteil auf ganzer Dicke durchtrennen, unerwünschte 
Konsequenzen nach sich ziehen. Man denke z.B. an 
Trennrisse in UW-Betonsohlen, die aufwendig gedichtet 
werden müssen, ehe man auf trockener Sohle weiter-
bauen kann. Wegen der vielfältigen Konsequenzen sind 
zahlreiche Maßnahmen zur Rissvermeidung entwickelt 
worden. Über sie wird in Merkblättern, Richtlinien, 
Fachartikeln u.a.m. berichtet. Auch die Forschung hat 
sich mit der Vorhersage der frühen, thermischen Risse 
vielfach befasst und wertvolle Beiträge geleistet. Deren 
Umsetzung in praktisches Handeln lässt jedoch zu 
wünschen übrig. 
Wertet man die bisher bei uns üblichen Wege zur Riss-
vermeidung/-kontrolle, so sind diese doch überwiegend 
empirischer Natur, im Wesentlichen also auf Erfahrung 
beruhend. In Bild 1.1 ist schematisch dargestellt, wel-
che Bereiche der Planung und Ausführung angespro-
chen werden und welche Ansatzpunkte zur Risskontrol-
le möglich sind. 
 
Bild 1.1: Konventionelle Methoden zur Kontrolle 
früher thermischer Risse 
Fig. 1.1: Conventional methods for the control of 
early thermal cracks 
Die Zielgröße einer oder mehrerer Maßnahmen nach 
Bild 1.1 ist in der Regel die Einhaltung eines ggf. vom 
Bauherrn vorgegebenen Grenzwerts einer Temperatur-
differenz, z.B. innerhalb des Bauteils oder zwischen 
dem Alt- und Neubeton. Dieser Grenzwert stellt eine 
Ersatzgröße dar, deren Einhaltung eine Rissbildung un-
terbinden soll. Auch wenn man im Zuge der Festlegung 
geeigneter Betonzusammensetzungen für die Ausfüh-
rung die Hydratationswärme des Betons - zusätzlich zu 
den Prüfungen nach Normen - misst, so wird doch nur 
in seltenen Fällen die Temperaturverteilung im Bauteil 
vorab berechnet oder in-situ gemessen. Eine Abschät-
zung der Temperaturspannungen unterbleibt ohnehin 
zumeist. Dies bedeutet, dass die Wirksamkeit einer 
vorgesehenen oder auch ausgeführten Maßnahme 
letztendlich nicht schlüssig beurteilt werden kann. So 
verwundert es nicht, dass sich in vielen Fällen Enttäu-
schungen einstellen sowie Unsicherheit verbleibt. 
 
Bild 1.2: Bauteiltemperatur, Spannung und Zugfes-
tigkeit 
Fig. 1.2: Temperature, stress and strength in young 
concrete member 
Unsere Nachbarn in den Niederlanden und in Skan-
dinavien sind in Anbetracht der oben genannten Un-
sicherheiten einen anderen Weg gegangen. Bei diesem 
Weg wird die Wirksamkeit risskontrollierender Maßnah-
men durch Betonversuche, Temperatur- und Span-
nungsberechnungen sowohl vor als auch während der 
Ausführung überprüft. Die in-situ-Messung der Bauteil-
temperaturen wird fast immer vorgenommen. Um wel-
che wesentlichen Größen es dabei geht, ist Bild 1.2 zu 
entnehmen. Aus den Ergebnissen werden dann 
Schlüsse gezogen, geeignete Maßnahmen gewählt 
bzw. verändert. Dieser Weg ist in den vergangenen 
Jahren bei allen größeren Bauvorhaben wie bei den 
Brücken über den Støebelt, Øresund etc. eingeschla-
gen worden. Er wird sowohl bei der Vorplanung und 
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Angebotsbearbeitung als auch bei der Ausführungspla-
nung und Bauwerksherstellung angewandt. Die bei uns 
eingesetzten, praktischen Maßnahmen zur Risskontrol-
le sind durch Erfahrung, oft einzelner Fachleute, ge-
wachsen. Sie haben sich bewährt. Trotzdem verbleibt 
oft genug Unsicherheit über den erhofften Erfolg. Es ist 
eben diese Unsicherheit, die nach einer Verbesserung 
streben lässt. Einen Weg hierzu bietet das hier vorge-
stellte Planungswerkzeug. Dieses muss die Erfahrun-
gen, Ergebnisse von Betonversuchen unterschiedlicher 
Zielsetzung, Ingenieurmodelle zur Berechnung der 
Temperatur- und Spannungsfelder u.a.m. als Ganzes 
umfassen. Es wird den erfahrungsbezogenen Maß-
nahmen als Entscheidungsinstrument an die Seite 
gestellt. 
2. Aufgabe und Bausteine des Planungs-
werkzeugs 
2.1 Aufgabe 
Das Planungswerkzeug ist ein erfahrungs-, versuchs- 
und rechnergestütztes Ingenieurmodell IM. Mit ihm soll 
die Wirksamkeit risskontrollierender Maßnahmen so-
wohl in den Phasen der Vorplanung/ Angebotsbearbei-
tung als auch in den Phasen der Konstruktionsplanung 
und Ausführungsplanung beurteilt werden. Damit kön-
nen auch Aufwand und Nutzen von Maßnahmen einan-
der gegenübergestellt werden. Das IM ist damit auch 
ein Entscheidungswerkzeug, es ist in Bild 2.1 schema-
tisch dargestellt. 
Die Leistungsfähigkeit des IM hängt in erster Linie von 
der Zuverlässigkeit der einfließenden Daten ab. Es ist 
unbestreitbar, dass in den Phasen der Vorplanung und 
Angebotsbearbeitung nicht nur der Beton der „potentiel-
len“ Ausführung, sondern etliches mehr unbekannt ist. 
Aus diesem Grund muss das IM auch für diese Situati-
on Hilfsmittel angemessener Zuverlässigkeit bereitstel-
len. Im Fall der Ausführungsplanung nimmt das Wissen 
um die Konstruktion, den Beton, das Wetter, den Bau-
ablauf u.a.m. zu. Dieser Umstand erfordert das kontinu-
ierliche „Scharfstellen“ des adaptierbaren Ingenieurmo-
dells.  
2.2 Bausteine 
Das Planungswerkzeug besteht aus einer Reihe von 
Bausteinen, die konsekutiv und interaktiv bearbeitet 
sowie vernetzt werden. In Bild 2.2 sind diese Bausteine 
in einem Blockdiagramm dargestellt, sie werden im 
folgenden knapp beschrieben. 
Ein Baustein kann unterschiedliche Informationen bein-
halten: Erfahrungen, Versuchsergebnisse, Stoffgesetze, 
Rechenmodelle, Berechnungsergebnisse, Ergebnisse 
von Bauwerksmessungen usw.. Die Stoffgesetze und 
Berechnungsmodelle sind adaptiv gestaltet, d.h. sie 
können durch zunehmendes Wissen über das Werk-
stoffverhalten, das durch Laborversuche mit dem Beton 
der Ausführung, durch Erhärtungsversuche und Tempe-
raturmessungen auf der Baustelle (am großformatigen 
Bauteilausschnitt oder unmittelbar am Bauteil) u.a.m. 
gewonnen wird, aktualisiert (d.h. geschärft) werden. 
 
Bild 2.1: Ingenieurmodell zur Kontrolle früher Tem-
peraturrisse 
Fig. 2.1: Engineering model for the control of early 
thermal cracks 
Der Modellbaustein BETON umfasst Angaben zu den 
Komponenten und zur Zusammensetzung des Betons 
gemäß den Anforderungen an den Frisch- und Festbe-
ton. Die Frischbetontemperatur Tc0 muss aufgrund von 
Erfahrungen, Daten des Transportbetonherstellers und 
des mutmaßlichen Wetters bei der Bauteilherstellung 
abgeschätzt werden. 
Der Baustein BIM charakterisiert das Gesamtbindemit-
tel (Zement und miterhärtende Betonzusatzstoffe). Zur 
Abschätzung der Hydratationswärme muss die chemi-
sche Zusammensetzung des Zements und der miter-
härtenden Betonzusatzstoffe (Flugasche, Si-Staub etc.) 
bekannt sein oder sinnvoll angenommen werden. Mit 
den Masseanteilen der reaktiven Phasen des Bindemit-
tels und deren Wärmefreisetzung kann man die Hydra-
tationswärme des Bindemittels und Betons berechnen. 
Der Baustein ADIA stellt den zeitabhängigen Tempera-
turanstieg ∆Tad bei adiabatischer Bedingung dar. Man 
gewinnt ihn mit dem adiabatischen oder über einen 
kalibrierten, teiladiabatischen Kalorimeterversuch. Ab-
schätzungen können ggf. auf Basis der Literatur und 
anderer Quellen vorgenommen werden. 
Mit ADIA gewinnt man den Hydratationsgrad α, 
HYDRA, abhängig vom wirksamen Alter te. Er ist die 
universelle Steuergröße der Betonerhärtung. Die Para-
meter des Rechenmodells des Hydratationsgrad wer-
den am Versuchsergebnis von ADIA geschärft oder auf 
Basis anderer Informationen geschätzt. Die Entwicklung 
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der mechanischen Betoneigenschaften wird abhängig 
vom Hydratationsgrad oder wirksamem Alter formuliert 
und in Stoffmodellen MAT abgebildet. Die Schärfung 
der Parameter der Stoffmodelle erfolgt durch Versuche 
(BETEX) bei definiertem Temperaturregime oder über 
Vorinformationen. Alle Werkstoffbeziehungen werden in 
MAT gebündelt. 
Die Berechnung der Felder der Bauteiltemperatur, der 
freien (d.h. unbehinderten) Verformungen und des Hy-
dratationsgrads erfolgt in TEMPFE. Dazu muss das 
Bauteil und seine Umgebung modelliert werden. Neben 
den Geometrien des Bauteils und seiner Nachbarn in 
GEO sind die den Wärmetausch mit der Umgebung 
bestimmenden Bedingungen im Bauteil RAND festzule-
gen. Annahmen zum voraussichtlichen Wetter bei Aus-
führung zur Schalung und Einschaldauer, Nachbehand-
lung, Frischbetontemperatur, zu einer etwaigen Bauteil-
kühlung u.a.m. sind zu treffen. Weil die mechanischen 
Eigenschaften des jungen Betons mit dem Hydrata-
tionsgrad verknüpft sind, kann man die Felder der 
Werkstoffeigenschaften simultan bestimmen (MATFE). 
 
Bild 2.2: Aufbau des Planungswerkzeugs IM 
Fig. 2.2: Flow chart of planning tool IM 
Nach diesen Vorbereitungen muss die Behinderung des 
Bauteils beschrieben werden. Die Behinderung kann 
durch Nachbarbauteile, durch den Boden, Pfähle u.a.m. 
erfolgen (ZWANG).  
Die Spannungsberechnung erfolgt im Baustein 
SPANNFE. Zur Beurteilung der Wirksamkeit einer riss-
kontrollierenden Maßnahme benötigt man ein Risskrite-
rium. Die gegenwärtigen Ansätze hierfür werden vorge-
stellt und bewertet. Darüber hinaus wird das zu-
verlässigkeitsorientierte Risskriterium des IBMB vor-
gestellt. 
Die Berechnungen sind mit Unsicherheiten behaftet. 
Dies gilt besonders für die Phasen Vorplanung und An-
gebotsbearbeitung, weil es an Wissen zum Materialver-
halten mangelt. Bei der Konstruktions- und Ausfüh-
rungsplanung kann dieses Manko durch Versuchser-
gebnisse etc. verringert werden. Zur Verifizierung der 
Berechnungsergebnisse und Modellkorrektur sind Tem-
peratur- und Verformungsmessungen am Bauteil oder 
verlaufend an einem bauteilähnlichen Ausschnitt vorteil-
haft (Baustein MONIT). 
Die Kontrolle der frühen Risse steht auch im Zusam-
menhang mit der Auslegung der die Rissbreiten be-
schränkenden Bewehrung. Hierauf wird nur insofern 
eingegangen, als man hierfür die Rissschnittgrößen 
infolge Zwang etc. benötigt. Der Begriff junger Beton 
markiert dessen ersten Lebensabschnitt. Zu beachten 
ist, dass Risse auch durch späte Zwänge entstehen 
können. 
3. Betonerhärtung, Wärmefreisetzung und 
Hydratationsgrad 
3.1 Ziel und Vorgehen 
Am Beginn der Anwendung des Planungswerkzeugs 
stehen die Modelle zur Freisetzung der Hydratations-
wärme sowie des Hydratationsgrads als Gradmesser 
der Entwicklung der mechanischen Eigenschaften. 
In diesem Abschnitt werden die in Bild 2.2 aufgeführten 
Bausteine BIM, ADIA und HYDRA behandelt. Die hier-
zu erforderlichen Eingangsdaten und Wärmefrei-
setzungsversuche sowie die das Verhalten be-
schreibenden Modelle werden dargestellt. 
3.2 Erhärtungsreaktionen, Strukturbildung 
und Einflussgrößen 
Bei erster Berührung des Zements mit Wasser setzen 
die Erhärtungsreaktionen ein. Rund zwei bis vier Stun-
den nach dem Mischende beginnt der Beton zu erstar-
ren (sofern keine die Erstarrung beeinflussenden Be-
tonzusatzmittel zugegeben wurden): Der Übergang von 
der „Flüssigkeit“ zum Feststoff wird vollzogen. Dieser 
Zeitabschnitt ist für die Förderung und den Einbau des 
Betons notwendig; man nennt ihn auch dormant phase 
(Schlafphase). Die Dauer dieses Abschnitts hängt von 
zahlreichen physikalischen und chemischen Einfluss-
größen ab; sie ist auch gezielt beeinflussbar. Die Re-
aktion des Zements und der miterhärtenden Beton-
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zusatzstoffe mit dem Anmachwasser ist ein exothermer 
Prozess, während dessen die Hydratationswärme frei-
gesetzt wird und sich die Mikrostruktur des Gerüsts der 
Calciumsilikathydratphasen (CSH) bildet [15]. Diese 
Reaktion nennt man Hydratation; sie hängt mit der 
Verfestigung des Betons und der Ausbildung der Fest-
betoneigenschaften unmittelbar zusammen. In Bild 3.1 
ist die Bildung der CSH-Mineralphasen und deren Mor-
phologie schematisch dargestellt. Näheres zur Struk-
turbildung ist [15] zu entnehmen. 
Die Reaktionsgeschwindigkeit der Hydratation hängt 
von zahlreichen Faktoren ab. Die wesentlichen sind: 
• Chemische Zusammensetzung und Mineralphasen-
bestand des Zements und der miterhärtenden Be-
tonzusatzstoffe, 
• Mahlfeinheit des Zements bzw. Korngrößenvertei-
lung der Bindemittelkomponenten, 
• Wasserbindemittelwert, 
• Temperaturregime während der Erhärtung 
(T(t = 0) = Tc0, Frischbetontemperatur etc.) und 
• Betonzusatzmittel. 
Dabei wird unterstellt, dass ein Wasserverlust durch 
Austrocknen nicht stattfindet (dickes Bauteil).  
Welchen Einfluss diese Faktoren in den Erhärtungs-
phasen von Bild 3.1 bzw. generell ausüben, wird in [35] 
erläutert. 
3.3 Hydratationsgrad, Definition und Be-
deutung 
Wie in Abschnitt 3.2 erwähnt, sind der Erhärtungszu-
stand des Betons und die Hydratation des Bindemittels 
miteinander verknüpft. Diese Verknüpfung kann durch 
den Hydratationsgrad α beschrieben werden, der für 
eine beliebige Temperaturgeschichte T(t) wie folgt als 
Verhältnis der gebildeten CSH-Masse zur anfänglichen 
Bindemittelmasse mB0 definiert ist. Es gilt 




tTmtT =α  (3.1) 
mit 0 ≤ α (T(t)) ≤ 1.  
Der wahre Hydratationsgrad gemäß Gl. (3.1) kann bis-
lang nicht exakt bestimmt werden. Aus diesem Grund 
sucht man nach alternativen, messbaren Größen zur 
Bestimmung des Hydratationsgrads. In [35] wird hierzu 
ein Überblick über die bekannten Ansätze gegeben. 
Hier wird auf die am häufigsten verwendete Definition 
des Hydratationsgrads über die freigesetzte Wärme-
menge Q(T(t)) zurückgegriffen, weil diese entweder 
direkt oder indirekt im Kalorimeter gemessen werden 
kann. Auf dieser Basis lautet der Hydratationsgrad 
( )( ) ( )( ) ][Q
tTQtT
pot
−=α . (3.2) 
Er stellt das Verhältnis der bis zum Zeitpunkt t frei-
gesetzten Wärmemenge zur maximal freisetzbaren 
Hydratationswärme Qpot des Betons dar. Dabei wird 
unterstellt, dass die Bildung der CSH-Phasen affin zur 
Wärmefreisetzung verläuft. Es darf nicht verschwiegen 
werden, dass auch diese Definition des Hydratati-
onsgrads Unschärfen in sich birgt, auf die im einzelnen 
noch hingewiesen werden wird und die insbesondere 
mit der Bestimmung von Qpot verbunden sind. 
Der Endwert α = 1 kann nur in besonderen Fällen er-
reicht werden (hoher W/Z-Wert und dauernde Wasser-
füllung der Poren). Bei Hochleistungsbeton HPC und 
hochfestem Beton HSC verbleiben stets teilhydratisierte 
Zementkörner in der Mikrostruktur, die Bestandteil der 
Verdichtung und Verfestigung dieser Baustoffe sind. 
3.4 Wärmefreisetzung 
3.4.1 Kalorimetrie 
Es hat sich für jungen Beton bewährt, die Wärmefrei-
setzung des Betons und nicht jene der Bindemittelkom-
ponenten zu messen. Auf diese Weise kann die ge-
meinsame Wirkung des Zements mit den Betonzusatz-
stoffen und -zusatzmitteln bei einer bestimmten Frisch-
betontemperatur Tc0 und mit einem Prüfvolumen von 10 
bis 30 dm3 praxisgerecht erfasst werden. 
Die Wärmefreisetzung des Betons kann mit Isothermen, 
adiabatischen und teiladiabatischen Kalorimetern ge-
messen werden, wobei in allen Fällen die Austrocknung 
des Betons unterbunden ist [67]. Bei der isothermen 
Kalorimetrie wird die Betontemperatur konstant gehal-
ten und die abgegebene Wärmemenge indirekt gemes-
sen. Bei der adiabatischen Kalorimetrie wird der Wär-
meabfluss aus dem Prüfvolumen verhindert und die 
Temperaturerhöhung ∆Tad (t) gemessen [42]. Bei der 
teiladiabatischen Kalorimetrie ist das Prüfvolumen von 
einer dicken Wärmedämmschicht umgeben, und es 
wird die Temperaturerhöhung gemessen. Durch Ei-
chung des teiladiabatischen Kalorimeters an einem 
adiabatischen kann der zugehörige adiabatische Tem-
peraturanstieg rechnerisch bestimmt werden. In Bild 3.2 
ist der Aufbau eines am iBMB verwendeten adiabati-
schen Kalorimeters dargestellt. 
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3.4.2 Bestimmung der Wärmefreisetzung 
Bei der adiabatischen Kalorimetrie wird über die ge-
messene Temperaturerhöhung ∆Tad (t) auf die freige-
setzte Wärmemenge Qad (t) mit dem Zusammenhang 
( ) ( )tTctQ adccad ∆ρ=  (3.3) 
geschlossen. 
 
Bild 3.1: Hydratationsphasen und Gefügeentwick-
lung bei der Zementerhärtung nach Ri-
chartz 
Fig. 3.1: Phases of hydration and structural forma-
tion during hardening of cement paste acc. 
to Richartz 
Wie aus den Beispielen von Messergebnissen, Bilder 
3.3 und 3.4, ersichtlich ist, strebt die adiabatische Tem-
peraturerhöhung ∆Tad dem Grenzwert max ∆Tad zu. 
Weil der adiabatische Versuch nach rund 200 Stunden 
aus regeltechnischen Gründen u.a.m. beendet wird, 
kann der Grenzwert max ∆Tad nicht gemessen werden. 
Er muss über den Rechenwert des Wärmefreisetzungs-
potentials Qpot bestimmt werden. Im folgenden wird 
gezeigt, wie die Terme von Gl. (3.3) ermittelt werden 
können.  
Die Betonrohdichte ρc entspricht der gemessenen bzw. 
der in der Stoffraumrechnung des Betons berechneten 
Frischbetonrohdichte. Die spezifische Wärmekapazität 








=  (3.4) 
bestimmt werden. Hierin bedeuten C den Zementgehalt 
in [kg/m3];W den Wassergehalt in [kg/m3]; A den Zu-
schlaggehalt in [kg/m3] und FA den Flugaschegehalt in 
[kg/m3]. 
 
Bild 3.2: Aufbau des adiabatischen Kalorimeters 
Fig. 3.2: Details of adiabatic calorimeter 
Die spezifischen Wärmekapazitäten der Betonkompo-
nenten können auf Basis der Literatur i.M. wie folgt an-
gesetzt werden [16], [37]: 
cC ≈  0,84 [kJ/kgK], 
für die spez. Wärmekapazität des Zements; 
cW ≈  4,18 [kJ/kgK], 
für die spez. Wärmekapazität des Anmachwassers; 
cA ≈  0,7  -  0,9 [kJ/kgK], 
für die spez. Wärmekapazität des Betonzuschlags; 
cFA ≈  0,84 [kJ/kgK], 
für die spez. Wärmekapazität der Flugasche. 
Für Normalbeton bewegt sich die spezifische Wärme-
kapazität im folgenden Bereich 0,9 ≤ cc ≤ 1,00 [kJ/kgK] 
für erhärteten Beton üblicher Feuchte und 
1,0 ≤ cc ≤ 1,15 [kJ/kgK] für wassergesättigten und fri-
schen Beton.  
Die Wärmekapazität des Betons hängt vom Hydrata-
tionsgrad und von der Temperatur ab. Man kann aber 
näherungsweise von festen Werten ausgehen, so z.B. 
von 1,05 bis 1,10 kJ/kgK bei quarzitischem Zuschlag 
und 1,00 bis 1,05 kJ/kgK bei kalzitischem Zuschlag. 
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Am iBMB sind seit Jahren sowohl im Rahmen der For-
schung als auch bei praktischen Anwendungen um-
fangreiche adiabatische Wärmefreisetzungsversuche 
durchgeführt worden. Die Bilder 3.3 und 3.4 zeigen 
beispielhaft Messergebnisse der Temperaturerhöhung 
von Betonen, die mit 270 kg/m3 CEM I 32,5 R und 
60 kg/m3 FA bzw. mit 390 kg/m3 CEM III B 32,5 NW 
hergestellt worden sind (s. Anlage 1). Variiert wurde nur 
die Frischbetontemperatur Tc0 [35]. 
Wie bereits erwähnt, kann der Grenzwert Qpot nur rech-
nerisch auf Basis des Phasenbestands des PZ-Klinkers 
sowie der chemischen Zusammensetzung des Ze-
ments, Hüttensands und der Flugasche etc. bestimmt 
werden. Dazu muss die individuelle Wärmefreisetzung 
der Bindemittelkomponenten bekannt sein. Zur Berech-
nung des Phasenbestands des PZ-Klinkers empfiehlt 
sich das Verfahren von Bogue [11]. Dieses wird durch 
die Gln. (3.5a) bis (3.5d) dargestellt. Der Rechenwert 
des Massenanteils mi einer Klinkerphase hat die Einheit 
M.-% bzw. (kg/kg). Die Massenanteile des PZ-Klinkers 
lauten: 
m (C3S) = 4,0710 CaO – 7,6024 SiO2  
– 1,4297 Fe2O3 – 6,7189 Al2O3  
– 2,852 SO3, 
(3.5a)
m (C2S) = 2,8675 SiO2 – 0,7544 m(C3S), (3.5b)
m (C3A) = 2,6504 Al2O3 – 1,6920 Fe2O3, (3.5c)
m (C4AF) = 3,0432 Fe2O3. (3.5d)
Die individuelle Wärmefreisetzung Qi einer Klinkerpha-
se Mi, des Hüttensands und der Flugasche ist auf Basis 
von [62] und [54] in Tab. 3.1 zusammengestellt. Damit 
kann der Rechenwert Qpot des Wärmefreisetzungspo-
tentials eines Betons, dessen Gesamtbindemittel aus 
PZ-Klinker, Hüttensand und Flugasche besteht, wie 










Gl. (3.6a) kann für die Zemente CEM I, II und III sowie 
für Flugaschezugabe verwendet werden. In ihr und 
Tab. 3.1 bedeuten: 
mSL = SL/C [-], auf den Zementgehalt bezogener Hüt-
tensandanteil SL; 
mi = Mi/C [-],Mi [kJ/kg]; auf den Zementgehalt bezoge-
ner Gehalt der Klinkerphase Mi 
nach Bogue; 
Qi spezifischer Wärmeinhalt der Klinkerphase; 
QSL spezifischer Wärmeinhalt des Hüttensandes, 
[kJ/kg]; 
QFA spezifischer Wärmeinhalt der Flugasche, [kJ/kg]. 
 
Bild 3.3: Adiabatische Temperaturerhöhung in Ab-
hängigkeit vom Alter und von der Frischbe-
tontemperatur, PZ-Beton 
Fig. 3.3: Adiabatic rise of temperature dependent on 
age and temperature of fresh concrete, 
OPC-concrete 
Die Gl. (3.6a) gilt für Portland- (mSL = 0) und Hüttenze-
ment (mSL > 0, PZ-Klinker und Hüttensand gemeinsam 
vermahlen) sowie für getrennte Zugabe von Flugasche. 
Der Klammerterm stellt die spezifische Wärmemenge 
des Zementes max Qsp (je kg Zement) dar. Die Ge-
samtbindemittelmenge in Gl. (3.6b) beträgt  
FACB += . (3.6b) 
Bei einem Gesamtbindemittel des Betons, das z.B. aus 
zwei unterschiedlichen Zementen mit oder ohne Flug-
aschezugabe zusammengesetzt ist, kann ebenfalls von 
Gl. (3.6a) ausgegangen werden. Entsprechendes gilt 
für Kompositzemente. Die Wärmefreisetzung von Sili-
castaub kann näherungsweise jener eines CEM I 
gleichgesetzt werden. 
Tab. 3.1: Spezifische Hydratationswärmen Qi der 
Klinkerphasen und Zusatzstoffe (Richtwerte) 
Tab. 3.2: Specific heats of hydration Qi of klinker-
phases and additives (nominal values) 
 QC3S QC2S QC3A QC4AF 
Qi [kJ/kg] 500 250 1340 420 
 Qfr.CaO Qfr.MgO QSL QFA 





Bild 3.4: Adiabatische Temperaturerhöhung in Ab-
hängigkeit vom Alter und von der Frischbe-
tontemperatur, HOZ-Beton 
Fig. 3.4: Adiabatic temperature rise dependent on 
age and fresh concrete temperature, GBFS-
PC concrete 
Mit der maximalen Wärmefreisetzung Qpot nach 
Gl. (3.6a) kann nun der Grenzwert max ∆Tad mit 







=∆ . (3.7) 
Es muss darauf hingewiesen werden, dass die so be-
rechneten Werte von Qpot und max ∆Tad mit gewissen 
Unschärfen behaftet sind. 
3.5 Experimentelle Bestimmung des Hyd-
ratationsgrads und Modell 
3.5.1 Hydratationsgrad auf Basis des Ka-
lorimeterversuchs und im Bauteil 
Mit dem Messergebnis des adiabatischen Kalorimeter-
versuchs kann mit den Gln. (3.2) und (3.7) sowie mit 
Abschnitt 3.4 der Hydratationsgrad bestimmt werden: 







=∆α . (3.8) 
Der so bestimmte Hydratationsgrad stellt die spezielle 
Masterkurve der adiabatischen Erhärtung dar, die bes-
tenfalls für den Kern sehr massiger Bauteile zutrifft. Der 
Hydratationsgrad wird im Bauteil orts- und zeitveränder-
lich sein. Dies gilt auch für den lokalen Temperaturpfad 
Tj (t), weil Tj (t) ≠ Tc0 + ∆Tad (t) (mit j = x, y, z). Die Be-
rechnung der Felder der Bauteiltemperatur, des Hydra-
tationsgrads etc. im Bauteil erfordert deshalb die Trans-
formation der Masterkurve α (∆Tad (t)) in den lokalen 
Hydratationsgrad α (Tj (t)). 
3.5.2 Alterstransformation 
In Bild 3.5 ist die Transformation der adiabatischen 
Masterkurve in das Bauteil schematisch dargestellt. Für 
die Transformation benötigt man eine Reifefunktion des 
sogenannten wirksamen Alters te. Das wirksame Alter te 
kennzeichnet jene Altersspanne, während der sich bei 
T = 20 °C = konst. der gleiche Hydratationsgrad wie 
unter der beliebigen Temperaturgeschichte Tj (t) ein-
stellt: 
( )( ) ( ) ( )( )tTt;C20tTT jead0cad α≡°α≡∆+α . (3.9) 
Für die Alterstransformation wird hier die Reifefunktion 
nach F. HANSEN/PEDERSEN angewandt [38]. Diese be-
schreibt die Beschleunigung der Hydratation durch 
erhöhte Temperatur zutreffender als die Funktion nach 
SAUL-NURSE. Es gelte also: 














−=  (3.10) 
mit 
Tj (t') als Betontemperatur in °C am Bauteilort j, 
R der universelle Gaskonstante, R = 8,315 
[J/mol K] 
EA der Aktivierungsenergie in [J/mol] und  
EA/R als Verhältnis in [K]. 
In Bild 3.6 sind für die PZ-Betone von Bild 3.3 die „ge-
messenen“ Hydratationsgrade meas α abhängig vom 
wirksamen Alter aufgetragen, die sich nur in der Frisch-
betontemperatur voneinander unterscheiden. Die Theo-
rie erfordert, dass alle Werte (α, te) zur Deckung ge-
bracht werden. Neben der erwähnten Unschärfe von 
max ∆Tad sind auch Mischungsstreuungen und Mess-
fehler unvermeidlich. Schließlich wird vermutet, dass 
die Aktivierungsenergie EA bei T > 20 °C auch tempera-
turabhängig ist [42]. 
Die Gl. (3.10) beruht auf der Gleichung der Reaktions-
kinetik nach ARRHENIUS. Bezüglich der Herleitung der 
Gl. (3.10) wird z.B. auf [35], [42] verwiesen. Um die 
Hydratation in Gang zu bringen, ist die Aktivierungs-
energie zur Überwindung der Aktivierungsbarriere er-
forderlich. Die Aktivierungsenergie hängt sowohl von 
der chemischen Zusammensetzung und Kornverteilung 
den Bindemittelkomponenten (Reaktivität) als auch von 
der Temperatur bzw. vom Hydratationsgrad ab [118 -
 120]. Sie ist umso geringer, je reaktiver das Bindemittel 
und je höher die Prozesstemperatur der Hydratation ist 
(z.B. bei hohem PZ-Klinkeranteil im Gesamtbindemit-
tel). Bei Verwendung eines CEM I wird über EA/R übli-











°<−⋅+= . (3.12) 
Bei Verwendung von Portlandhütten- und Hochofenze-
menten sind bei T ≥ 20°C höhere Werte EA/R anzuset-
zen. In [42] wird - ausgehend von [115] und [116] - 
empfohlen, das Verhältnis EA/R vom PZ-Klinkergehalt 






−⋅≈ l  (3.13) 
Der Beiwert csl nimmt mit den Hüttensandanteil zu, 
s. Tab. 3.2. 
Wie die Aktivierungsenergie bei Bindemittelgemischen 
aus CEM I oder CEM III/A und Flugasche oder CEM I 
und CEM III/B abzuschätzen ist, weiß man nicht. Die 
Reaktivität von Flugasche kann sehr unterschiedlich 
sein, je nach Glasgehalt und Feinheit. Weil sie aber 
langsamer als Hüttensand reagiert, ist es vertretbar, 
ihren Einfluss auf EA/R außeracht zu lassen. Das Ver-
hältnis EA/R wirkt sich über das wirksame Alter auf den 
Hydratationsgrad und die mit letzterem beschriebenen 
Betoneigenschaften aus. Hohe Werte EA/R erhöhen 
rechnerisch das wirksame Alter te. Damit werden alle 
Größen wie T(t), fct etc. auf der te-Strecke gleich ver-
schoben. Damit ist eine gewisse Unschärfe in ange-
nommenen Verhältnis EA/R von geringer Auswirkung. 
Tab. 3.2: Faktor csl abhängig von PZ-Klinkeranteil des 
Zements zur Abschätzung der Aktivierungs-
energie 
Tab. 3.2: Factor csl dependent on clinker content of 
cement for the estimation of activation en-
ergy 
PZ-Klinkergehalt 
in M-% von C 
csl [-] ungefähre Zuordnung zu  
DIN 1164-1 
80 - 94 1,3 CEM II/A-S 
64 - 80 1,4 CEM II/B-S 
35 - 64 1,5 CEM III/A 
20 - 34 1,6 CEM III/B 
 
 
Bild 3.5: Transformation des adiabatischen Hydrata-
tionsgrads in jedem Bauteil 
Fig. 3.5: Transformation of adiabatic degree of hy-
dration into that in structure 
 
3.5.3 Hydratationsgradmodell 
Für die Modellierung des Hydratationsgrads hat sich 






















t1lnexpt  (3.14) 
Hierin bedeuten te [h] wirksames Alter; tk [h] und c1 [-] 
sind Formparameter, die durch Regression des „ge-
messenen“ Hydratationsgrads - aufgetragen über das 
wirksame Alter - zu berechnen sind (s. z.B. Bild 3.6). 
3.6 Modell der Wärmequellenfunktion 
Mit der Modellierung des Hydratationsgrads mit 
Gl. (3.2) und der Bestimmung der maximal freisetzba-
ren Hydratationswärme mit Gl. (3.6) kann schließlich 
die Wärmequelle in der FOURIERSCHEN Differentialglei-



















⋅==  (3.15) 
mit, q als Wärmequelle in [kJ/(m3h)] und t, te in [h]. Hat 
man das Feld der Bauteiltemperatur Tj(t) bestimmt, so 
kann man das Feld des Hydratationsgrads αj (t) be-
rechnen. Die mechanischen Eigenschaften des Betons 
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sind Funktionen des Hydratationsgrads [15, 84]. Hierzu 
folgt später mehr. 
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Bild 3.6: Gemessener Hydratationsgrad über dem 
wirksamen Betonalter und Modellierung (Li-
nien) für die PZ-Betone von Bild 3.3 
Fig. 3.6: Measured degree of hydration vs. effective 
age and model lines for the PC-Concrete of 
Fig. 3.3 
 
3.7 Anhaltswerte zur Abschätzung der 
Wärmefreisetzung und des Hydrata-
tionsgrads 
3.7.1 Vorbemerkungen 
Die Anwendung der Beziehungen der Abschnitt 3.4 und 
3.5 setzt folgende Kenntnisse voraus: Chemische Ana-
lyse der Bindemittelkomponenten, Betonzusammenset-
zung und Frischbetontemperatur sowie das Messer-
gebnis der adiabatischen Wärmefreisetzung des Be-
tons. Während solche Messergebnisse in der Ausfüh-
rungsphase ggf. vorliegen, wird dies bei der Vorplanung 
und Angebotsbearbeitung nicht sein. Aus diesem Grund 
werden hierfür einige Hilfsmittel zur Verfügung gestellt. 
3.7.2 Anhaltswerte der Hydratationswärme 
von Zementen und Beton 
Die Tab. 3.3 enthält Anhaltswerte der maximalen Wär-
mefreisetzung von Normzementen nach [62] sowie 
aufgrund eigener Auswertungen von Zementanalysen. 
Die Werte gelten für vollständige Erhärtung. Die R-
Zemente - mit höherer Anfangsfestigkeit - setzen in den 
ersten Tagen und insgesamt mehr Wärme frei als die 
langsam erhärtenden Zemente. Die Wärmefreisetzung 
nimmt mit der Zementfestigkeitsklasse zu. Angaben zur 
zeitlichen Entwicklung der Wärmefreisetzung von 
Normzeiten sind in [114] nachzulesen. Die Bandbreiten 
sind Folge der Schwankungen der chemischen Zu-
sammensetzung des PZ-Klinkers und Hüttensandes 
sowie des Hüttensandanteiles. Mit dem Anhaltswert 
einer Zementart kann nach Festlegung der Zement-
menge C die Wärmefreisetzung des Betons entspre-
chend Gl. (3.6a) und Tabelle 3.2 abgeschätzt werden: 
FACsppot QFAQCQ ⋅+⋅= . (3.16) 
 
Tab. 3.3: Anhaltswerte für die spezifische Wärme-
menge QCsp von Zementen 
Tab. 3.3: Approximate values of specific heats QCsp of 
cements 
nach Locher [Zementtaschenbuch 1984] 
Zementart spezifische Wärmemenge max QCsp
 
[J/g] 
CEM I 375 – 525 
EPZ, HOZ 355 – 440 
TrZ 315 – 420 
Tonerdezement 545 – 585 
Auswertung von stichprobenartigen Zementanalysen 
von Zementwerken 
Zementart spezifische Wärmemenge max QCsp 
[J/g] 
CEM I 400 – 530 
CEM II/B-S 440 – 460 
CEM III/A 365 - 415 
CEM III/B 355 - 365 
 
Für eine bestimmte Zementart/-festigkeitsklasse eines 
Herstellers sind von diesem im allgemeinen die Monats- 
und Jahresmittelwerte der Klinker- und Zementanalysen 
erhältlich. Damit kann man mit den Gl. (3.5) bis (3.6b) 
die Wärmefreisetzung des Gesamtbindemittels bzw. 
Betons berechnen. 
3.7.3 Anhaltswerte des adiabatischen 
Temperaturanstiegs 
Die japanische Stahlbetonnorm [50] enthält für die 
Phasen Vorplanung und Angebotsbearbeitung Ansätze 
zur Abschätzung der maximalen Temperaturerhöhung 
max ∆Tad und des zeitlichen Temperaturanstiegs 
∆Tad (t) unter adiabatischer Bedingung in folgender 
Form:  
( ) ( ) [ ]KTbTaCTaxm 0c0cad +⋅=∆ . (3.17) 
( ) ( ) [ ]Ke1TmaxtT rtadad −−⋅∆=∆ . (3.18) 
Hierin sind: C, Zementgehalt in kg/m3; a der von Ze-
mentart und Frischbetontemperatur abhängiger Faktor 
in K m3 kg-1; b der von Zementart und der Frischbeton-
temperatur Tc0 abhängiger Faktor in K. Der Faktor r ist 
wie folgt definiert:  
( ) ( ) ]h[ThTgCr 10c0c −+⋅= . (3.19) 
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Hierin sind: g, von der Zementart und Frischbetontem-
peratur abhängiger Faktor in m3 kg-1 h-1 und h, bei glei-
cher Abhängigkeit in h-1; t, Alter in h. 
In Tab. 3.4 sind die Faktoren a, b, g und h für japani-
sche Normzemente abhängig von der Frischbetontem-
peratur aufgeführt. Eine ungefähre Zuordnung zu deut-
schen Zementen wird vorgenommen. 
Nach eigenen Auswertungen von Zementanalysen und 
adiabatischen Versuchen kann die maximale Tempera-
turerhöhung von Betonen mit CEM I, II und III i.M. wie 
folgt angenähert werden: 
[ ]SLad m06307,01773,0CTmax −=∆  (3.20) 
mit mSL = SL/C.  
Der Einfluss der Frischbetontemperatur ist in Gl. (3.20) 
nur verschmiert erfasst. Die Frischbetontemperatur Tc0 
bewegte sich in den Versuchen zwischen 10°C bis 
25°C. In Bild 3.7 wird ein Vergleich zwischen den unter-
schiedlichen Methoden zur Eingrenzung von max ∆Tad 
für einen CEM III/A mit einem Hüttensandanteil von 
mSL = 45 % gezogen. Die Werte von Tab. 3.4 und nach 
Gl. (3.20) werden herangezogen. Aber auch die An-








=∆  (3.21) 
zum Vergleich genutzt werden. Zur Auswertung von 
Gl. (3.21) wird angenommen: cc = 1,08 kJ/kgK und 
ρc = 2330 kg/m3. Der obere Rand des angelegten Be-
reichs gilt für den höheren Wert QCsp = 415 kJ/kg von 
Tabelle 3.1 und der untere Rand für den niedrigeren 
Wert von 365 kJ/kg.  
3.7.4 Rechenwerte zur Beschreibung des 
Hydratationsgrads 
3.7.4.1 Rechenwerte nach Versuchen am 
IBMB 
Am IBMB sind umfangreiche Kalorimeterversuche an 
PZ-Beton (270 kg CEM I/m3 und 60 kg FA/m3) sowie an 
HOZ-Betonen (330 bis 395 kg CEM III/B NWHS/m3) 
durchgeführt worden. Die Bilder 3.8 und 3.9 zeigen die 
Abhängigkeit der Parameter c1 und tk des Hydratati-
onsgrads von der Frischbetontemperatur ([35], [61], 
s. Anlage 1). Zahlreiche weitere Ergebnisse sind [126] 
zu entnehmen. 
Die Parameter c1 und tk werden nicht nur von der Bin-
demittelart und Frischbetontemperatur beeinflusst. Die 
Bilder 3.10 und 3.11 zeigen weitere Abhängigkeiten für 
den o.g. PZ-Beton (10°C ≤ Tc0 ≤ 25,9°C). Mit steigen-
dem Gehalt an CEM I nimmt tk zu und c1 ab, Bild 3.11. 
In Bild 3.12 ist diese Veränderung prozentual über den 
praxisrelevanten Bereich der Zementdosierung aufge-
tragen. 
 
Bild 3.7: Rechenwerte von max ∆Tad für einen Hoch-
ofenzement entsprechend einem CEM III/A 
nach unterschiedlichen Verfahren 
Fig. 3.7: Nominal values of max ∆Tad for a GBFSC 
corresponding to CEM III/A determined by 
different methods 
 
3.7.4.2 Rechenwerte nach japanischer 
Norm 
Die japanische Norm [49], [50] gibt mit den Gln.(3.17) 
bis (3.19) einen überschlägigen Ansatz zur Beschrei-
bung des Hydratationsgrads im adiabatischen Kalori-
meterversuch. Dieser lautet  
( )( ) rt0cad e1T,tT −−=∆α  (3.22) 
mit: t, reales Alter im Kalorimeterversuch in [h], und r, 
Faktor nach Gl. (3.19). Wegen 










ist - nach Schätzung von max ∆Tad nach Ab-
schnitt 3.7.3 - der altersabhängige Verlauf der adiabati-
schen Temperaturerhöhung bestimmbar. Weiterhin ist 




















Die Gl. (3.24) kann mit Gl. (3.17) in Tab 3.1 für eine 
gewählte Frischbetontemperatur und einem gewählten 
Zement (Art und Menge) ausgewertet werden. 
Zur Temperaturfeldberechnung benötigt man die Wär-
mequelle, Gl. (3.22), die über den Hydratationsgrad 
α (te), Gl. (3.10) ausgedrückt wird. Damit wird der „adi-
abatische“ Hydratationsgrad, Gl. (3.22), in den vom 
wirksamen Alter te, Gl. (3.10) abhängigen Wert α (te) 
transformiert. Hierfür wird die Gl. (3.10) in der hier zu-
treffenden Form angeschrieben. 
 
Bild 3.8: Anhaltswerte der Parameter c1 und tk des 
Hydratationsgrads nach Gl. (3.14) für den 
PZ-Beton CO1 abhängig von der Frischbe-
tontemperatur 
Fig. 3.8: Nominal values of parameters c1 and tk for 
OPC-concrete CO1 dependent on tempera-
ture of fresh concrete. 
 
Tab. 3.4: Anhaltswerte für die adiabatische Temperaturerhöhung nach japanischer Stahlbetonnorm 
Tab. 3.4: Nominal values of adiabatic temperature rise according to Japanese reinforced concrete standard 
   Faktoren für 
Japan. Zement   max ∆Tad ∆Tad(t) 










  10 0,12 11 0,0015 0,135 
Portland Cement CEM I 20 0,11 13 0,0038 -0,036 
  (-R5210)  30 0,11 12 0,0010 0,337 
Moderate Heat  10 0,11 6 0,0003 0,303 
Portland Cement CEM I NW 20 0,10 9 0,0015 0,279 
  (-R5210)  30 0,11 9 0,0021 0,299 
Portland Fly Ash  10 0,15 -3 0,0007 0,141 
Cement Type B FAZ 20 0,12 8 0,0028 0,143 
FA/C = 0,25 (-R5211)  30 0,11 11 0,0030 0,059 
Portland Blast  10 0,11 14 0,0014 0,073 
Furnace Slag C.B CEM III/A 20 0,10 15 0,0025 0,207 
SL/C = 0,45 (-R5212)  30 0,10 15 0,0035 0,332 
High-Early Strength  10 0,13 15 0,0016 0,478 
Portland Cement CEM I R 20 0,13 12 0,0025 0,650 





Bild 3.9: Anhaltswerte der Parameter c1 und tk des 
Hydratationsgrads für den HOZ-Beton ab-
hängig von der Frischbetontemperatur 
Fig. 3.9: Nominal values of parameters c1 and tk of 
degree of  hydration for GBFS-PC-concrete 
dependent on temperature of fresh con-
crete] 
 
Tab. 3.5: Anhaltswerte für die Parameter c1 und tk von 
Gl. (3.14) [35] 
Tab. 3.5: Nominal values for the parameter c1 and tk 
of Eq.(3.14) [35] 
 Wert c1 [-] tk [h] 
CEM I 
32, 5 R 
Spannweite 
-0,94 -1,25 9,95 15,48 
PZ-Beton Mittelwert -1,13 12,05 




-0,97 -1,34 14,2 19,02 
NW HS Mittelwert -1,15 16,28 
HOZ-
Beton 




-1,42 -1,57 8,75 10,41 
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VZ-TK-C3 | 17.4.1998  
Bild 3.10: Einfluss der Zugabe von Verzögerern auf 
die Parameter c1 und tk bei Verwendung 
von CEM I 32.5 R 
Fig. 3.10: Influence of retarders on the parameter c1 
and tk for OPC-concrete with CEM I 32.5 
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Bild 3.11: Einfluss des Zementgehaltes auf c1 und tk 
bei Verwendung von CEM I 32,5 R 
Fig. 3.11: Influence of content C of CEM I 32.5 on 
parameters c1 and tk 
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TK-C1-1 | 26.10.1998  
Bild 3.12: Veränderung der Parameter c1 und tk in 
Abhängigkeit des Gehaltes an CEM I 
Fig. 3.12: Variation of parameters c1 and tk on content 
C of CEM I 32.5 
 
3.8 Zusammenfassung 
Wesentliche Zustandsgröße der Betonerhärtung ist der 
Hydrationsgrad α. Dieser wird als Verhältnis zwischen 
der bis zu einem bestimmten Alter te freigesetzten 
Wärme Q zum theoretisch freisetzbaren Wärmepotenti-
al Qpot definiert. Bei niedrigem Wasserbindemittel, so 
z.B. bei HPC- und HSC-Betonen, kann nur ein Teil von 
Qpot freigesetzt werden. Die experimentellen und rech-
nerischen Ansätze zur Bestimmung der Wärmefreiset-
zung und des Hydrationsgrads bei bekannter chemi-
scher Zusammensetzung des Gesamtbindemittels und 
bei Vorliegen von Wärmefreisetzungsversuchen werden 
vorgestellt. 
Im Zuge der Vorplanung und Angebotsbearbeitung ist 
der zur Ausführung kommende Beton etc. im allgemei-
nen noch unbekannt. Für diese Phase werden Hilfsmit-
tel zur Abschätzung von Qpot und α angeboten. Sie sind 
i.d.R. mit Unsicherheiten verbunden. 
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4. Mechanisches Verhalten jungen Betons 
und Modelle 
4.1 Wichtige Eigenschaften, Vorgehen 
Die Zeitabschnitte für das Mischen, Fördern und den 
Einbau des Frischbetons liegen in der Ruhephase der 
Erhärtung. Gleitend aus ihr heraus bilden sich die Ei-
genschaften des Festbetons. Zahlreiche Faktoren be-
einflussen das Ansteifen, Erstarren und Erhärten. Der 
Übergang vom Zustand einer Flüssigkeit zum Festkör-
per vollzieht sich allmählich. Viele Versuche zeigen, 
dass alle mechanischen, thermischen und hygrischen 
Betoneigenschaften vom Hydratationsgrad, dem uni-
versellen Zustandsparameter der Erhärtung, gesteuert 
werden. In diesem Abschnitt werden aufbauend auf den 
Stoffmodellen der Erhärtung folgende Betoneigenschaf-
ten behandelt: 
• Zugelastizitätsmodul, zentrische Zug- und Druck-
festigkeit, 
• Spannungs-Dehnungslinien für Zug und Druck, 
• Zugkriechen und –relaxation, 
• Wärmedehnzahl, 
• autogenes Schwinden. 
 
Diese Eigenschaften jungen Betons können streng 
genommen nur über Versuche modelliert werden, auf 
die notwendigen Versuche wird knapp eingegangen. 
Die Betoneigenschaften werden als Stoffmodelle abge-
bildet. Die Bestimmung der Wärmedehnzahl erfolgt im 
Abschnitt 5. Für die Phasen Vorplanung/ Angebotsbe-
arbeitung werden Hilfsmittel bereit gestellt. 
4.2 Arten und Durchführung von Versu-
chen zur Beschreibung des Stoffver-
haltens 
4.2.1 Verknüpfung von Versuchsergebnis-
sen 
Die Versuche zur Beschreibung des mechanischen 
Verhaltens jungen Betons sind in der Regel keine Ver-
suche nach Regelwerk. Schon aus Kostengründen ist 
jedoch zu prüfen, ob die Ergebnisse von Prüfungen 
nach Regelwerk genutzt werden können. Welche Ver-
suche erforderlich sind, ist aus Bild 2.2 abzulesen. 
Die Betone für massige Bauteile sind fast immer B II-
Betone, zumal zusätzlich zur Betondruckfestigkeit oft 
besondere Anforderungen an die Frisch- und Festbe-
toneigenschaften gestellt werden (s. DIN 1045, 6.5.7; 
ZTV-K und andere Regelwerke). Diese Tatsache zieht 
Eignungs-, Erhärtungs- und Güteprüfungen im Rahmen 
des QS-Konzepts des Betonherstellers und -
verarbeiters nach Regelwerken nach sich. Die Ergeb-
nisse dieser Prüfungen können Eingang in die Stoffge-
setze finden, sofern das Temperaturregime der versie-
gelten Probekörper exakt definiert ist. Diese Aussage 
gilt auch für Betonierversuche in-situ an bauteilähnli-
chen Blöcken bei realistischer Nachbehandlung und für 
aus dem Block gezogene Kerne. 
4.2.2 Temperaturbedingungen in  
Versuchen 
Das Trocknungsschwinden massiger Bauteile wird sich 
in den ersten Wochen nach dem Ausschalen auf eine 
Randschicht ungefähr gleich der Betondeckung be-
schränken (autogenes Schwinden findet auch im ver-
siegelten Beton statt). Aus diesem Grund sind die Pro-
bekörper versiegelt zu lagern (in Kunststoffschalung 
oder in Folie verpackt). Diese Forderung und die defi-
nierte Temperaturbehandlung der Probekörper bis zur 
Prüfung kann durch Lagerung in einem temperaturge-
regelten Wasserbad erfüllt werden, wobei das Wasser 
den Beton nicht berühren darf (Vermeiden von Wasser-
aufsaugen). Entsprechende Bedingungen gelten auch 
während der Prüfdauer von Langzeitversuchen. 
Mit Abschnitt 3 liegt das Stoffmodell des Hydratati-
onsgrads α (te), Gl. (3.14) vor. Zur Feststellung der 
Abhängigkeit einer mechanischen Betoneigenschaft 
vom Hydratationsgrad bzw. wirksamen Alter ist es not-
wendig, die Probekörper (aus einer Betonmischung!) 
bei unterschiedlichen Temperaturen zu lagern. Bild 4.1 
zeigt ein Beispiel. Hierbei wurden zwei isotherme Tem-
peraturen T1 und T2 und ein bauteilgemäßer, realisti-
scher Temperaturpfad T3 (t) gewählt. Über das wirksa-
men Alter tei eines bestimmten Prüfzeitpunkts ti erhält 
man den zugehörigen Hydratationsgrad αi. Die Prüfer-
gebnisse werden abhängig vom Hydratationsgrad auf-
getragen. Damit können die Parameter der Stoffgesetze 
bestimmt werden. 
Die Frischbetontemperatur Tc0 stellt eine wesentliche 
Einflussgröße der Betonerhärtung dar. Sie sollte in den 
Versuchen entsprechend den Witterungsbedingungen 
der künftigen Betonage gewählt und variiert werden. 
Transportbetonwerke verfügen in der Regel über lang-
zeitige Aufschriebe der Luft- und Frischbetontempera-
tur, aus denen die mittlere Zielgröße der Frischbeton-
temperatur einschließlich deren Schwankungsbreite 
festgelegt werden kann. Bei Kenntnis der Temperaturen 
der Betonkomponenten kann die Frischbetontemperatur 










=  (4.1) 
bestimmt bzw. eingestellt werden. Die Stoffgrößen von 
Gl. (4.1) sind in Abschnitt 3.4.2 bereits behandelt wor-
den. Etwaige Zusatzmaßnahmen, mit denen die Frisch-
betontemperatur beeinflusst werden kann, werden von 
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Gl. (4.1) nicht erfasst (z.B. teilweiser Ersatz des An-
machwassers durch Scherbeneis; Einblasen von Stick-
stoffgas etc.). Bezüglich solcher Zusatzmaßnahmen 
s. [117]. Neben dem Kühlen des Frischbetons kann 
auch ggf. dessen Erwärmung notwendig werden. Nähe-
res zur Frischbetontemperatur ist Abschnitt 5.3.5 zu 
entnehmen. 
 
Bild 4.1: Temperaturbedingungen für Betonversuche 
im frühen Alter (Beispiel) 
Fig 4.1: Temperature conditions for concrete tests 
at early age (example) 
 
4.2.3 Untersuchung der Kurzzeiteigen-
schaften 
Probekörper, Prüfungen und Messtechnik 
Die Prüfung der axialen Zugfestigkeit kann an Zylin-
dern (d = 80 - 100 mm; h ≥ 2 d) oder an Prismen erfol-
gen. Zur Herstellung sind Kunststoff- oder Stahlscha-
lungen geeignet. Details zur Krafteinleitung sind [35] zu 
entnehmen. Die Prüfung erfolgt mit einer konstanten 
Dehngeschwindigkeit von z.B. 2 ‰/h. Mit entsprechen-
der Messtechnik kann der Zugelastizitätsmodul be-
stimmt werden. 
Die Messung der gesamten Spannungs-Dehnungs-
linie bei axialem Zug erfolgt meist an Prismen. Diese 
sind auf halber Länge beidseitig gekerbt, um die Riss-
prozesszone und den Versagensort zu lokalisieren. Die 
Dehnungsmessung erfolgt im Kerbquerschnitt und 
außerhalb. 
Die Prüfung der Spaltzugfestigkeit als Ersatz der 
zentrischen Zugfestigkeit und die daran anschließende 
„Berechnung“ der zentrischen Zugfestigkeit ist möglich 
aber unscharf. 
Die Prüfung der Zylinder- oder Prismendruckfestig-
keit kann entsprechend erfolgen. Die Prüfung kann 
auch an Zylindern d/h = 15/30 cm sowie an 15 cm- und 
20 cm-Würfeln, sofern die frühen Werte der Würfel-
druckfestigkeit parallelen Zylinderdruckfestigkeiten 
gegenüber gestellt werden können. Die Prüfung der     
σ-ε-Linie für zentrischen Druck kann entfallen. 
Temperaturbedingungen und Prüftermine 
Die Prüfung der Kurzzeiteigenschaften erfolgt bevor-
zugt bei isothermischen Bedingungen. Es kann aber 
den Probekörpern auch eine realistische Temperatur-
geschichte T(t) aufgeprägt werden. Die Prüftermine 
sind so zu wählen, dass die jeweiligen wirksamen Alter 
bzw. Hydratationsgrade den Zeitbereich der späteren 
Berechnung der Bauteiltemperatur u.a.m. überspannen. 
Besonders wichtig ist das frühe Alter, 18 bis 24 h. Hö-
here Prüfalter als 28 d müssen i.d.R. nicht betrachtet 
werden. Mindestens 3 bis 5 Versuche je Termin sind 
erforderlich. Der Gütenachweis muss gemäß Regel-
werk geführt werden. 
4.2.4 Untersuchung der Langzeiteigen-
schaften 
4.2.4.1 Vorbemerkungen 
Hierbei sind - neben dem Zugtragvermögen - das Krie-
chen und die Relaxation des jungen Betons in Abhän-
gigkeit des Hydratationsgrades anzusprechen, die bei 
der Berechnung thermischer Spannungen eine bedeu-
tende Rolle spielen. Kriech- und Relaxationsversuche 
werden oft mit der Bestimmung der Restzugfestigkeit 
beendet. Zwängungsversuche sind im Prinzip Relaxati-
onsversuche. Hierbei wird die freie, zeitveränderliche 
Längsverformung ∆l0m (t) mehr oder minder behindert. 
Kriech- und Relaxationsversuche bei zentrischem Zug 
sind aufwendig. Aus diesem Grund wird häufig auf die 
Beanspruchung mit zentrischem Druck ausgewichen. 
Dabei setzt man voraus, dass die Kriech- und Relaxati-
onsfunktion vom Vorzeichen der Spannung unabhängig 
sind. 
4.2.4.2 Versuchseinrichtungen und Mess-
technik am iBMB 
Die Versuchseinrichtungen und Messtechnik für Kriech- 
und Relaxationsversuche am iBMB sind in [35] ausführ-
lich behandelt worden. Bild 4.2 zeigt die Versuchsan-
ordnung. Man spricht von einer TSTM (Temperature 
Stress Testing Machine). Am unbelasteten Kompensa-
tionskörper KK (hier nicht dargestellt) wird die lastunab-
hängige Dehnung ε0 (t) (infolge von ∆T (t) bzw. des 
autogenes Schwindens ∆εas (T (t)) gemessen. Diese 
wird zur Bestimmung der Kriechdehnung oder zur Re-
gelung des Relaxationsversuches benötigt. Über vom 
geregelten Wasserkreislauf durchflossene Schalungen 
können den Probekörpern beliebige Temperaturge-




Die Dehnungsmessung erfolgt im Mittenbereich des 
Probekörpers, der dort den ungekerbten Querschnitt 
von 16 x 16 cm besitzt, mit Glasdehnelementen. Mit der 
TSTM sind ein- oder mehrstufige Kriech- und Relaxati-
onsversuche, stetige Spannungs- oder Dehnungsge-
schichten etc. möglich. Darüber hinaus sind einstufige 
Versuche in stehenden Prüfrahmen möglich, bei denen 
die Prüfkraft über Lasthebel aufgebracht und geregelt 
wird. 
4.2.4.3 Reißrahmenversuch 
Der Reißrahmenversuch ist am Baustoffinstitut der 
TU München entwickelt und für die Forschung und 
Praxis umfangreich angewandt worden. Zahlreiche 
Arbeiten berichten über im Reißrahmen gewonnene 
Resultate. Es kann hier nur auf einige Arbeiten hinge-
wiesen werden (s. z.B. [14, 64, 90]). Der Versuch in 
starren Reißrahmen ist ein zentrischer Zwangsversuch 
über mehrere Tage. Hierbei wird die freie axiale Ver-
formung des jungen Betons infolge von Temperatur und 
autogenem Schwinden partiell behindert. Es entstehen 
erst Betondruck- und anschließend Zugspannungen, 
die zum Reißen des prismatischen Probekörpers füh-
ren, (s. Bild 7.8). 
Der Versuchsaufbau ist in Bild 4.3 dargestellt. Der 
Reißrahmen ist ein geschlossener Stahlrahmen. In 
dessen Innenbereich wird der prismatische Versuchs-
körper hergestellt und über schwalbenschwanzförmige 
Enden mit den Querhäuptern gekoppelt. Abhängig u.a. 
von der Zementart, Betonzusammensetzung, Frischbe-
tontemperatur, Wärmedämmung etc. heizt sich der 
Versuchskörper zunächst auf: Druckspannungen wer-
den geweckt. Ab der in Bild 7.8 markierten 
2. Nullspannungstemperatur schlagen die Druck- in 
Zugspannungen um. Der Zugbruch wird ggf. durch 
rasche Abkühlung erzwungen. Die zugehörige Tempe-
ratur ist die Risstemperatur. Die 2. Nullspan-
nungstemperatur wird in Verbindung mit der Reißtem-
peratur als Maßstab der Rissempfindlichkeit des unter-
suchten Betons angesehen. 
Der Reißrahmen hat sich zur vergleichenden Untersu-
chung der Reißempfindlichkeit unterschiedlich zusam-
mengesetzter Betone in der Praxis bewährt. In diesem 
Versuch wird die alters- bzw. erhärtungsabhängige 
Entwicklung des Elastizitätsmoduls, der Zugfestigkeit 
und Bruchdehnung sowie der Relaxierfähigkeit etc. 
gemeinsam aber nicht separierbar erfasst. Die Behinde-
rung ist damit ebenfalls zeitveränderlich. Sie ist ohne 
Zusatzversuche und ohne ein kalibriertes Berech-
nungsmodell nicht quantifizierbar. Die orts- und zeitva-
riable Spannungsentwicklung im gezwängten massigen 
Betonbauteil ist auf diesem Weg schwerlich vorhersag-
bar. 
4.2.4.4 Messung des autogenen Schwin-
dens 
Versuche zeigen, dass während der Erhärtung des 
Betons bei isothermische Lagerung - trotz Versiegelung 
- eine nennenswerte lastunabhängige Verformung 
auftritt. Diese Verformung wird als autogenes Schwin-
den bezeichnet. 
 
Bild 4.2: Versuchseinrichtung für Kriech- und Rela-
xationsversuche am iBMB, aus [35] 
Fig. 4.2: Set-up for creep and relaxation tests at 
IBMB [35] 
 
Bild 4.3: Reißrahmen [78] 
Fig. 4.3: Cracking frame [78] 
Es verursacht bei Verformungsbehinderung Zwang-
spannungen. Das autogene Schwinden ist bei 
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W/Z < 0,40 besonders ausgeprägt und kann bei einem 
Betonalter von rd. 200 h die Zugbruchdehnung errei-
chen. Ab W/Z > 0,50 ist es vernachlässigbar gering. Bei 
Betonen mit niedrigen W/Z-Werten muss es bei einer 
Spannungsberechnung berücksichtigt werden. An der 
Klärung der Ursachen des autogenen Schwindens wird 
noch gearbeitet, s. u.a. [73], [99], [93], [39], [34], [10]. 
Das autogene Schwinden wird an prismatischen Beton- 
oder Mörtelproben gemessen, die in temperierten Scha-
lungen möglichst reibungsfrei gelagert sein müssen. 
Die Verformungsmessung kann entweder mit einbeto-
nierten Dehnungsaufnehmern oder äußeren Wegge-
bern erfolgen. 
 
Bild 4.4: Messung des autogenen Schwindens, aus 
[100] 
Fig. 4.4: Measurement of autogenous shrinkage 
[100] 
 
4.3 Tragverhalten bei zentrischem Zug 
und Druck bei Kurzzeitbeanspruchung 
4.3.1 Zugtragverhalten im Versuch 
Die Zugtragfähigkeit des Betons endet, sobald dessen 
Zugdehnfähigkeit erschöpft ist. Beide Eigenschaften 
spiegeln sich im Spannungs-Dehnungsdiagramm des 
zentrisch gezogenen Betonkörpers im Kurzzeitversuch 
wider. Die σ-ε-Linie muss als erhärtungsabhängiges 
Stoffmodell für die Spannungsberechnung bereitgestellt 
werden. Auf die vielfältigen Parameter des Zugtragver-
haltens, der Festigkeitsprüfung etc. wird nicht einge-
gangen. Es wird auf einige Übersichtsarbeiten verwie-
sen ([3], [2], [6], [7], [5], [4], [1], [8]). 
Im folgenden wird das in Versuchen beobachtete Zug-
tragverhalten beschrieben. In Bild 4.5 sind σ-ε-Linien für 
mittigen Zug für drei Werte des wirksamen Alters te1 
dargestellt [35]. Es wurden gekerbte Prismen aus PZ-
Beton nach Bild 4.6 im dehngeregelten Zugversuch 
geprüft. Der ansteigende Ast folgt bis zu einer Span-
nung σ = fct / 2 einer Geraden. Die Steigung dieses 
linear-elastischen Bereichs ist der Zugelastizitätsmodul 
Ect. Ab dieser Spannung krümmt die σ-ε-Linie von der 
HOOKE'SCHEN Geraden ab. Das Bild 4.6 dient zusätzli-
cher Erläuterung. Ab σ > fct/2 entstehen im Körper 
gleichmäßig verteilte Mikrorisse (vornehmlich an Korn-
grenzen), die sich als plastische Rissdehnung äußern. 
Das Maximum der σ-ε-Linie ist die Zugfestigkeit. Eine 
Werkstofftrennung durch einen Riss ist hierbei noch 
nicht erfolgt, wohl haben sich die Mikrorisse zu einer 
Rissprozesszone RPZ verdichtet. 
Im fallenden Ast verstärkt sich Rissakkumulation in der 
RPZ. Ein Trennriss wird ab ε > εcu sichtbar; seine Breite 
nimmt mit der Dehnung zu. Es können jedoch über den 
Riss weiterhin Zugspannungen durch Kornverzahnung 
etc. transportiert werden. Eine beträchtliche plastische 
Entfestigung findet statt, ehe es zur Trennung kommt. 
Für eine verschmierte Stoffbeschreibung im fallenden 
Ast muss die Verformung über die Länge lpr der RPZ 
gemessen werden. Die Länge lpr entspricht der Seiten-
länge xRVE der repräsentativen Volumeneinheit RVE (s. 
Abschnitt 7.2.1, [47], [129]). Der Einfluss zunehmender 
Erhärtung ist deutlich ablesbar. Die Form der σ-ε-Linien 
ist einheitlich, aber betonspezifisch. 
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te1 =   1 d,  α1 = 0,40
te1 =   2 d,  α1 = 0,55
te1 =   7 d,  α1 = 0,72
te1 = 28 d,  α1 = 0,81
PZ-Beton, 1-92,  senkrecht
ε = 2,0 . 10-3 [-]
KZ-192-S | 28.7.1998  
Bild 4.5: Spannungs-Dehnungslinien im zentrischen 
Zugversuch bei unterschiedlichen Hydrata-
tionsgraden (PZ-Beton) 
Fig. 4.5: Stress-strain lines in axial tension at differ-
ent degrees of hydration (OPC concrete 
CO1) 
 
4.3.2 Festigkeit und Elastizitätsmodul 
4.3.2.1 Braunschweiger Stoffmodelle 
Stoffgrößen und Hydratationsgrad 
Versuche und Erfahrungen belegen, dass die Zug- und 
Druckfestigkeit sowie der Elastizitätsmodul mit dem 
Hydratationsgrad stetig zunehmen [61], [35], [23], [18], 
[15]. In Bild 4.7 bis Bild 4.9 sind diese Abhängigkeiten 
dargestellt (bezüglich CO1, s. Anlage). 
Auf Basis dieser Beobachtungen wurde das Braun-
schweiger Modell der zentrischen Zug- und Druckfes-
tigkeit sowie des Zugelastizitätsmoduls entwickelt. Es 
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gilt für das mittlere Verhalten. Ausgehend von Zugver-
suchen wurde für die Abhängigkeit fct (α) ein geradlini-
ger Zusammenhang gefunden. Die Wertepaare (α0, 
fct = 0) und (α = 1, fct1) werden durch Regression be-
stimmt. Der Hydratationsgrad α0 markiert hier das Ende 
der „dormant phase”, den Übergang flüssig zu fest. Er 
hängt u.a. von der Art und Menge der Bindemittel, Be-
tonzusatzmittel etc. ab und ist betonspezifisch. 
 
Bild 4.6: Spannungs-Dehnungslinie bei zentrischem 
Zug und Entwicklung der Rissprozesszone 
Fig. 4.6: Stress-strain line in axial tension and deve-
lopment of fracture process zone 
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Bild 4.7: Zentrische Zugfestigkeit des PZ-Betons 
CO1 abhängig vom Hydratationsgrad 
Fig. 4.7: Axial tensile strength of OPC-concrete CO1 
dependent on degree of hydration 
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Bild 4.8: Druckfestigkeit des PZ-Betons CO1 abhän-
gig vom Hydratationsgrad 
Fig. 4.8: Cylinder compressive strength of OPC-
concrete CO1 dependent on degree of hy-
dration 
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  5 % - Quantile  Ect,5 (α=1) = 28.089 N/mm2
95 % - Quantile  Ect,95(α=1) = 40.883 N/mm2
Mittel                  Ect,m (α=1) = 33.630 N/mm2
meas Ect(α),  T = 20 oC, isotherm
meas Ect(α),  T = 40 oC, anisotherm
meas Ect(α),  α < α0
PZ-Beton




Bild 4.9: Zugelastizitätsmoduls des PZ-Betons CO1 
abhängig vom Hydratationsgrad 
Fig. 4.9: Tensile Young’s modulus of OPC-concrete 
CO1 dependent on degree of hydration 
Damit wurde folgendes Modell für den Mittelwert der 













⋅=α  (4.2) 
bzw. in normierter Form: 














XXˆ  (4.3) 
Hier bedeuten: 
α Hydratationsgrad; α0 ≤ α ≤ 1; 
α0  Hydratationsgrad beim Übergang vom flüssi-
gen in den festen Zustand; 
Xi (α) Eigenschaft bei α; 
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Xi1 Eigenschaft bei α = 1 (hypothetischer End-
wert); 
ni eigenschaftsabhängiger Exponent. 






























≈α . (4.6) 
Die Exponenten ni in den Gln. (4.4) bis (4.6) ergaben 
sich aufgrund umfangreicher Versuchsauswertung. Sie 
können auch betonspezifisch angepasst werden. In 
Bild 4.10 sind die o.g. Eigenschaften in normierter Form 
aufgetragen. Man erkennt deren unterschiedliche Zu-
nahme mit dem Hydratationsgrad. 
Der Zugelastizitätsmodul ist als Sekantenmodul zwi-
schen σ = 0 und σ = fct / 2 definiert. Der Druckelastizi-
tätsmodul zwischen 0 ≥ σ -fct/2 kann dem Zugelastizi-
tätsmodul näherungsweise gleichgesetzt werden: 
Ec ≈ Ect = E. (4.7) 
 
Schärfung der Parameter durch Versuche 
Die Bestimmung der Parameter α0, Xi1 und ni der 
Gln. (4.4) bis (4.6) bedingt Versuche. Mindestens 2, 
besser 3 Stützstellen α sind mit jeweils mindestens 
5 Versuchen zu belegen. Eine der Stützstellen sollte 
das frühe Betonalter zwischen 16 und 24 Stunden er-
fassen. 
Modellunschärfe und Streuung 
Die Modellunschärfen der Stoffgesetze Gln. (4.4) bis 
(4.5) sind gering. Auswertungen zur Streuung - wie für 
E-Modul in Bild 4.9 - wurden für alle Eigenschaften 
vorgenommen. Es wurde festgestellt, dass die Eigen-
schaften unabhängig von α als normalverteilt angese-
hen werden dürfen. Die Streuung kann über den Varia-
tionskoeffizienten beschrieben werden. Es betragen für 
die Zugfestigkeit: Vt ≈ 0,10; die Druckfestigkeit: 
Vc ≈ 0,10 und den Elastizitätsmodul: VE ≈ 0,10. 
Hier wurde unterstellt, dass Übergang von flüssig zu 
fest schlagartig beim Hydratationsgrad α0 erfolgt. Neue-
re Versuche zeigen jedoch, dass ein gleitender Über-
gang erfolgt [113]. Dies ist bereits in Bild 4.9 für Ect 
angedeutet. In Bild 4.11 ist die ab dem Hydratati-
onsgrad α0i (Ansteifende des Zementleims) einsetzen-
de Entwicklung der Größen Ect und fct schematisch 
dargestellt. 
 
Bild 4.10: Bezogene mechanische Kurzzeiteigen-
schaft abhängig vom Hydratationsgrad 
Fig. 4.10: Normalized mechanical short-term proper-
ties dependent on degree of hydration 
 
Bild 4.11: Realer Verlauf der Zugfestigkeit und des E-
Moduls bei niedrigem Hydratationsgrad 
Fig. 4.11: Real development of tensile strength and E-
modulus at low degree of hydration 
 
Altersabhängigkeit der Stoffeigenschaften 
Die Alters- und Temperaturabhängigkeit der Stoffgrö-
ßen ist durch den Hydratationsgrad beschrieben. Für 
den praktischen Gebrauch ist diese Beschreibung je-
doch wenig anschaulich. Besser ist es, diese Abhän-
gigkeit über das wirksame Alter te zu beschreiben, 
s. Gln. (3.10). Sie lautet für die zuvor genannten Eigen-






























ftf  (4.8) 
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Diese Beziehungen sind in normierter Form in Bild 4.12 
aufgetragen. Sie unterscheiden sich in der altersabhän-
gigen Entwicklung und beginnen bei te0. Das Alter te0 
entspricht dem Hydratationsgrad α0. 
 
Bild 4.12: Mechanische Kurzzeiteigenschaften ab-
hängig vom wirksamen Betonalter 
Fig. 4.12: Mechanical short-term properties depend-
ent on effective age 
 
4.3.2.2 Skandinavische Erhärtungs- und 
Festigkeitsmodelle 
In Skandinavien werden die Stoffmodelle in folgender 



















expXtX . (4.11) 
Hierin bedeuten: Xi, Eigenschaft; Xi1, theoretischer 
Endwert der Eigenschaft; τi [h] > 0, Parameter; βi [-] < 0, 
Parameter; te, wirksames Alter [h]. Bei Anwendung von 
Gl. (4.11) für den Ausführungsbeton sind zur Bestim-
mung der Parameter der jeweiligen Eigenschaft Versu-
che an mehreren Stützstellen te, zwischen te ≈ 0,5 bis 
28 d erforderlich. Die theoretischen Endwerte werden 
entweder angenommen (z.B. Ect1 ≈ E28) oder aus dem 
zeitlichen Verlauf der Eigenschaft geschätzt. Beispiel-
haft werden hier die Stoffgesetze der Wärmefreisetzung 







































expftf . (4.13) 
In Bild 4.13 werden die Braunschweiger und skandina-
vischen Modelle verglichen. Dabei wurden der Hydrata-
tionsgrad und die Zugfestigkeit einander gegenüber 
gestellt. Nennenswerte Abweichungen treten nur im 
Bereich te < 24 h auf. 
















fct,Skan,  τfct = 18,85 h, αfct = -0,611
fct,Bra,    α0 = 0,094, tk = 10,41 h, c1 = -1,497
αSkan,    τα = 14,71 h, αα = -0,597
αBra,      tk = 10,41 h, c1 = -1,497
Braunschweiger und Skandinavische Modelle
BS-SKAN1 | 16.8.1999  
Bild 4.13: Braunschweiger und skandinavische Stoff-
modelle für den Hydratationsgrad und die 
zentrische Zugfestigkeit 
Fig. 4.13: Material models of IBMB and Scandinavian 
models for degree of hydration and axial 
tensile strength 
 
4.3.2.3 Stoffmodelle des MC-90 
Der CEB-FIP Model Code 90 [19] enthält Modelle zur 
Beschreibung des Einflusses des wirksamen Alters auf 
die Festigkeiten und den Druck-E-Modul. Diese Ansät-
ze wurden von [121] aufgegriffen und modifiziert, um 
die Ruhepause des Betons zu berücksichtigen. Folgen-
de Modelle für das mittlere Verhalten wurden vorge-
schlagen: 




















281sexp , (4.14) 




















281sexp , (4.15) 
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281sexp . (4.16) 
Die Parameter s, ni und te0 müssen über Druckfestig-
keitsversuche (Zylinder) bestimmt werden. Das wirksa-
me Alter te0 kennzeichnet das Ende der „dormant pha-
se”. Das wirksame Alter te wird mit Gl. (3.10) berechnet; 
te und te0 in [d]. Die zentrische Zugfestigkeit fct wird über 
die Spaltzugfestigkeit abgeschätzt. Die Modelle basie-
ren auf Laborversuchen und enthalten noch keine Re-
duktion für die Beschreibung der Eigenschaften im 
Bauwerk (s. Abschnitt 7). 
4.3.3 Spannungs-Dehnungslinie für zent-
rischen Zug 
Auf das beobachtete Verhalten im verformungsgeregel-
ten zentrischen Zugversuch ist im Abschnitt 4.3.2 hin-
gewiesen worden. Mit der Modellierung der vollständi-
gen σ-ε-Linie haben sich zahlreiche Arbeiten befasst. In 
[35] hierzu ein Überblick zum Stand der Forschung 
gegeben. 
Wie Bild 4.14 zeigt, kann man die σ-ε-Linie in drei Be-
reiche unterteilen und diese wie folgt modellieren [35]. 
Die Bereiche 1 und 2 beschreiben den ansteigenden 
und der Bereich 3 den abfallenden Ast. Die Beziehun-
gen σ (ε) lauten in diesen Bereichen: 
• Ansteigende σ-ε-Linie 
Idealelastischer Bereich 1: 0 ≤ σ ≤ fct/2 
ε⋅=σ ctE . (4.17) 
 
Bereich 2 mit Mikrorissdehnung: fct/2 < σ ≤ fct 
Ab der Zugspannung σ = fct/2 entstehen Mikrorisse, die 
sich als plastische Rissdehnung εr äußern. Der nicht-






























Die zur Zugfestigkeit gehörende Dehnung εcu kann 
nach [83] aufgrund von Versuchen abhängig vom 
Hydratationsgrad formuliert werden (α0 ≤ α ≤ 1): 
εcu ≈ (0,35 + α) ·10-4 [-] (4.19) 
 
 
• Abfallende σ-ε-Linie 
Der abfallende Ast der σ-ε-Linie ist Ausdruck zuneh-
mender Mikrorissbildung und schließlich diskreter Riss-
öffnung in der Rissprozesszone RPZ (Bereich 3). Die in 
Bild 4.14 dargestellte Rissdehnung εr2 ist die auf der 
Länge lpr der RPZ aufgesammelte Rissbreitensumme. 
Die Fläche unter der σ-ε-Linie dieses Bereichs ist die 
Bruchenergie GF, welche die zur Werkstofftrennung 
notwendige Verformungsarbeit darstellt und die Zug-
bruchduktilität beschreibt [13, 35]. Versuche zeigen, 
dass die Zugbruchdehnung bei Stofftrennung im Be-
reich von 1 bis 2 ‰ liegt. In [35] wird ein Ansatz für den 
Bereich 3 vorgestellt. Die Autoren meinen, dass eine 
derartig hohe Zugduktilität im Bauwerksbeton nicht 
aktiviert werden kann. Dafür existieren im Bauteil zu 
viele „Defekte”, die als Kerben wirken und das Zugtrag-
vermögen früher beenden werden (z.B. dicht verlegte, 
oberflächennahe Bewehrungsstäbe, frühe Schwindrisse 
u.a.m.). Aus diesem Grund wird hier der abfallende Ast 
nicht angesetzt. Wohl aber kann die Bruchenergie zu 
einem gewissen Teil genutzt werden, wie noch gezeigt 
werden wird. In Bild 4.15 ist die Arbeitslinie für zentri-
schen Zug dargestellt, die den Berechnungen zugrunde 
gelegt wird. Sie wird in Abschnitt 4.4.3 erläutert. 
4.4 Übertragung der Stoffgesetze in das 
Bauwerk 
4.4.1 Ausgangsbasis und Notwendigkeit 
Die Braunschweiger Stoffmodelle sind durch Versuche 
an mehreren Praxisbetonen verifiziert worden. Trotz-
dem stellen sie zunächst „Labormodelle” dar, die auf 
Versuchsergebnissen gesondert hergestellter Proben 
basieren. Ihr „Transport” in das Bauteil erfordert zusätz-
liche Überlegungen und ggf. Korrekturen, da für Span-
nungsberechnungen die wirksamen mechanischen 
Eigenschaften im Bauwerk benötigt werden. Hierzu 
werden Modelle und Rechenwerte bereitgestellt. 
4.4.2 Rechenwert der maßgebenden Zug-
festigkeit 
Es muss nach zwei Begriffen unterschieden werden: 
• maßgebende Zugfestigkeit und 
• wirksame Zugfestigkeit im Bauwerk. 
Die maßgebende Zugfestigkeit wird an gesondert her-
gestellten und feucht gelagerten Proben geprüft (Pris-
men, Zylinder). Sie wird im Bauteil i.d.R. nicht erreicht. 
Die Gründe sind hierfür vielfältig. Sie werden in vielen 
Arbeiten behandelt, so z.B. in [84]. Hierzu einige Stich-
worte: Verdichtungsunterschiede; Temperatur- und 
Schwindeigenspannungen; Umwelt- und Langzeitein-
flüsse, die zu Mikrorissen führen und das Zugtragver-
mögen reduzieren. Die im Bauteil ausnutzbare Zugfes-




Bild 4.14: Spannungs-Dehnungslinie für zentrischen 
Zug (schematisch) 
Fig. 4.14: Stress-strain line for axial tension 
Mit der Vorhersage der Zugfestigkeit über die Druckfes-
tigkeit haben sich zahlreiche Arbeiten befasst. Basie-
rend auf [40], [86] und [87] wird der Rechenwert der 
maßgebenden Zugfestigkeit cal βZ wie folgt ausge-
drückt: 
3/2
WZ ccal β⋅=β  (4.20) 
Hierin bedeuten: βW, Würfeldruckfestigkeit von 20 cm 
Würfeln; c, aus Versuchen abgeleiteter Beiwert. Für das 
Betonalter 28 d sind in Tab. 4.1 die c-Werte in Abhän-
gigkeit von der Betonfestigkeitsklasse aufgeführt [86]. 
Bei Anwendung der Werte von Tab. 4.1 kann man nach 
zwei Fragestellungen unterscheiden: 
1. Auslegung der Mindestbewehrung 
Bei der Bemessung der Mindestbewehrung nach 
DIN 1045,17.6.2 kennt der Konstrukteur nur die ange-
strebte Betonfestigkeitsklasse βWN. In der Praxis übliche 
Überfestigkeiten des Betons müssen berücksichtigt 
werden. Außerdem ist für den c-Wert und damit für die 
maßgebende Zugfestigkeit ein oberer Quantilwert an-
zusetzen, um klaffende Risse infolge Fließens der Be-
wehrung auszuschließen. Für diesen Fall sind die c*-
Werte anzuwenden: 
3/2
WNZ *ccal β⋅=β  (4.21) 
 
2. Kontrolle thermisch bedingter Risse 
Bei der Bewertung der Wirksamkeit risskontrollierender 
Maßnahmen mit Temperatur- und ggf. Spannungsbe-
rechnungen ist von einem unteren Quantilwert der 
Zugfestigkeit auszugehen. Kann man aufgrund von 
Erfahrung und Ergebnissen der QS die mittlere Beton-
druckfestigkeit βWm des künftigen Ausführungsbetons 
(auch unter Einschluss einer „verlässlichen“ Überfestig-
keit) sicher eingrenzen, dann kann man die mittlere 
Zugfestigkeit mit 
.’ccal 3/2WmZ β⋅=β  (4.22) 
abschätzen. Schließlich ist es denkbar, dass der Kon-
strukteur auf Erfahrungen nicht zurückgreifen kann und 
nur die Betonfestigkeitsklasse kennt. Dann kann mit 
einem vorsichtigen Ansatz der Überfestigkeit des Be-
tons von 10 N/mm2 folgende Abschätzung getroffen 
werden: 
( ) 3/2WNZ 10’ccal +β⋅=β . (4.23) 
Die maßgebende Zugfestigkeit kann auch durch die 
Druckfestigkeit von 15 cm Würfeln und von Zylindern 
∅ 15/30 cm u.a. ausgedrückt werden. Z.B. bei 15 cm 
Würfeln ist 
3/2
15WZ 97,0ccal β⋅⋅=β . (4.24) 
Der altersabhängige Verlauf von cal βZ wird gegenwär-
tig - abhängig von mehreren Parametern - mit den kZ,t - 
Werten nach DAfStb-Heft 400 [89] beschrieben. Bei der 
Kontrolle der Wirksamkeit risskontrollierenden Maß-
nahmen sind die c’5%-Werte maßgebend. 
Tab. 4.1: Beiwerte c zur Bestimmung des Rechen-
werts der maßgebenden, zentrischen Zug-
festigkeit über die Betondruckfestigkeit 
(20 cm Würfel), Alter 28 d [86]. 
Tab. 4.1: Factor c for the determination of relevant 
axial tensile strength via compressive 
strength (20 cm cubes, age 28 d [86]) 
fck,cube c'5% c' c'95% 
B 10/15 0,137 0,2414 0,346 
B 25/35 0,147 0,2414 0,335 
B 45/55 0,157 0,2414 0,326 
fck,cube c*5% c* c*95% 
B 10/15 0,206 0,364 0,521 
B 25/35 0,198 0,323 0,447 
B 45/55 0,190 0,294 0,397 
c' bezogen auf βWm, c* bezogen auf βWN 
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4.4.3 Wirksame Zugfestigkeit im Bauteil 
4.4.3.1 Ansatz nach DAfStb-Heft 400 und 
DIN 1045, 17.6 - Mindestbeweh-
rung 
Nach [89] kann die wirksame Zugfestigkeit abhängig 
vom Betonalter etc. wie folgt über die Nenndruckfestig-
keit (20 cm Würfel) angegeben werden: 
3/2
WNEt,zbZw 3,0kk β⋅⋅⋅=β  (4.25) 
Hier sind: kz,t, Faktor zur Berücksichtigung des Betonal-
ters; kz,t = 1 bei 28 d; kE, Abminderungsfaktor zur Be-
rücksichtigung von verschiedenen, die Zugfestigkeit re-
duzierenden Einflüssen. Im Alter von 28 d beträgt 
kE
 




WNbZw 25,03,08,0 β⋅≈β⋅⋅=β  (4.26) 
Für frühen Zwang infolge abfließender Hydratations-





WNbZw 125,025,05,0 β⋅≈β⋅⋅=β  (4.27) 
Die Rechenwerte nach Gleichungen (4.26) und (4.27) 
dienen zur Bemessung der Mindestbewehrung nach 
DIN 1045, 17.6.2. Sie stellen damit obere Werte der 
wirksamen Zugfestigkeit dar: 
,fsupˆ ctbZw =β  (4.28) 
ohne einen definierten Quantilwert zu nennen. In den 
Gleichungen (4.23) bis (4.25) sind die praxisüblichen 
Überfestigkeiten der Betone ≥ B35 eingefangen. Ein 
B25 ist jedoch mit ßWN = 35 N/mm2 einzusetzen. 
4.4.4 Modifizierte mittlere, wirksame Zug-
festigkeit für die Kontrolle thermi-
scher Risse 
4.4.4.1 Versuche und Rechenansätze 
Zur Überprüfung und ggf. notwendigen Modifizierung 
des bisherigen Ansatzes [89] sind am iBMB umfangrei-
che Versuche durchgeführt worden [84]. Über Vorge-
hen und Ergebnisse wird kurz berichtet. An großforma-
tigen Bauteilen aus Transportbeton wurde die axiale 
Zug- und Druckfestigkeit an Bohrkernen bestimmt. 
Parallel dazu wurden die Eigenschaften an gesondert 
hergestellten Proben bestimmt. Die Bauteile simulierten 
Ausschnitte aus einer 1 m dicken Wand h x dc x l = 
0,4 x 1,00 x 6,0 m (Abkühlung nur über die Seitenflä-
chen 2 x h x l). Für sämtliche Proben war der Hydrata-
tionsgrad bei Prüfung über das wirksame Alter auszu-
drücken. Es wurden folgende Fragestellungen behan-
delt. 
1. Der Einfluss der Verdichtung des Betons von 
gesondert hergestellten Proben im Vergleich 
zu aus dem Bauteil entnommenen Kernen. 
2. Der Einfluss einer sich langsam aufbauenden 
Zugzwangsspannung auf die Zugfestigkeit im 
Bauteil. 
Die folgenden Aussagen gelten für Mittelwerte. Mit dem 
Index e werden die wirksamen Werte bezeichnet. Die 
Verdichtung gesondert hergestellter Proben ist höher 
als jene erbohrter Proben; Faktor 0,9 für sowohl die 
Zug- als auch die Druckfestigkeit. Ein langsamer Auf-
bau des Zwangs bis zur Zugbruchdehnung εcu vermin-
dert die Zugfestigkeit im Bauteil, nicht aber die Druck-
festigkeit: Faktor 0,85. Zugeigenspannungen haben zu 
keiner darüber hinausgehenden Verminderung der 
Zugfestigkeit geführt. Der Zugelastizitätsmodul bleibt 
unbeeinflusst.  
Die mittleren, mechanischen Eigenschaften lassen sich 
- unabhängig vom wirksamen Alter - wie folgt ausdrü-
cken: 
,f75,0f85,09,0f ctctcte ⋅≈⋅⋅≈  (4.29) 
,f9,0f cce ⋅≈  (4.30) 
cctcte EEE =≈  (4.31) 
Der Variationskoeffizient der wirksamen Zugfestigkeit 
ist mit 13 % etwas größer als jener gesondert herge-
stellter Proben: 10 %. Die Abminderungsfaktoren in den 
Gleichungen (4.29) und (4.30) sind sowohl bei den 
Stoffgrößen nach Gleichungen (4.4) und (4.5) als auch 
bei den Rechenwerten nach Gleichungen (4.22) und 
(4.23) anzubringen. Sie betreffen nur den „Transport” 
von Laboreigenschaften in das Bauteil. Einen verdeck-
ten Abschlag für die „schädigende” Wirkung von Eigen-
spannungen enthalten sie nicht. 
4.4.5 Arbeitslinie σ(ε) für Zug und Druck 
Die Arbeitslinie σ-ε für mittigen Zug, die der Span-
nungsberechnung zugrunde gelegt wird, entspricht in 
den Bereichen 1 und 2 der σ-ε-Linie von Bild 4.14. Die 
Steigerung beträgt Ect, an die Stelle von fct tritt fcte; s. 
Gleichung (4.29) und Bild 4.15 Damit ist:  
• Bereich 1: 0 ≤ σ≤ fcte/2 
σ = Ectε. 
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εω==ε , cuecue εω=ε . 
Der Parameter nε bleibt unverändert bestehen; 
ωe = 0,75. Die Zugduktilität im Bereich 3 kann durch 
einen Spannungsblock mit der Fläche 
cuectee fG εη=∆ , 0≥η , 
berücksichtigt werden, die einen Teil der Bruchenergie 
darstellt. Mit η = 0 wird die Bruchenergie GF und damit 
die Zugbruchduktilität gänzlich außeracht gelassen. Mit 
η > 0 kann man die Bruchenergie partiell ausnutzen. 
Dieses Vorgehen hat [88] für erhärteten Beton ange-
wandt. Mit η = 1 wird nur rd. 1/6 der Bruchenergie GF 
ausgenutzt. Mit η > 0 nimmt die Umlagerungsfähigkeit 
von Spannungen von hoch- zu niederbeanspruchten 
Zonen zu. Die Spannungsberechnungen in den Phasen 
Vorplanung und Angebotsbearbeitungen ist η = 0 zu 
setzen. Unter der Voraussetzung, dass bei der Ausfüh-
rungsplanung entsprechende Versuchsergebnisse 
vorliegen, kann η = 1 gewählt werden. Für die Span-
nungsberechnung ist eine Verfügung für Ent- und Wie-
derbelastungsvorgänge zu treffen, um Spannungsum-
lagerungen beschreiben zu können. Es ist vertretbar, 
diese Vorgänge mit Geraden der Steigerung Ect zu 
beschreiben (strichpunktierte Linie in Bild 4.15). Die σ-
ε-Linie für zentrischen Druck kann aus jener für Zug 
affin abgebildet werden. Dabei ist Ec = Ect. 
 
Bild 4.15: σ-ε-Arbeitslinie für zentrischen Zug für die 
Spannungsberechnung 
Fig. 4.15: σ-ε-line for axial tension for stress computa-
tion 
4.5 Kriechen und Relaxation 
4.5.1 Vorbemerkungen 
Insbesondere im frühen Alter zeigt Beton ein ausge-
prägt viskoelastisches Verhalten, das mit den Begriffen 
Kriechen und Relaxation beschrieben wird. Die wirk-
lichkeitsnahe Berechnung von Zwangsspannungen 
erfordert Kriech- und Relaxationsfunktionen, welche die 
rasch veränderliche Erhärtung des jungen Betons ab-
hängig vom Hydratationsgrad α(T(t)) abbilden müssen. 
Es sind in den vergangenen Jahren umfangreiche Ver-
suche durchgeführt sowie Stoffmodelle entwickelt wor-
den. Einen Überblick über den Forschungsstand geben 
u.a. folgende Arbeiten: [5], [6], [68], [29], [61], [52], [35], 
[107], [108], [105]. Beim Kriechen unterscheidet man 
zwischen Grund- und Trocknungskriechen, was für die 
Relaxation in gleicher Weise zutrifft. Das Grundkriechen 
beschreibt das Kriechen von Beton, dessen Feuchte-
gehalt identisch mit Anfangswassergehalt ist (versiegel-
te Lagerung). Das Trocknungskriechen beschreibt die 
kriechsteigernde Wirkung einer gleichzeitigen Aus-
trocknung. Bei den hier betrachteten massigen Beton-
bauteilen sind das Grundkriechen bzw. die Grundrela-
xation relevant, da nur die Betondeckung von Austrock-
nung betroffen wird. 
4.5.2 Zugkriechen bei einstufiger Bean-
spruchung und T = 20°C 
Beim einstufigen Kriechversuch wird der Versuchkörper 
im Alter t1
 
( =ˆ  α1 ≥ α0) mit der Zugspannung σ = const. 
belastet. Es wird die Gesamtdehnung ε(t-t1, t1) gemes-
sen. Hieraus erhält man die Kriechdehnung, Bild 4.16 
als 
( ) ( ) ( )1el1111cr t,0t,ttt,tt ε−−ε=−ε , (4.33) 
und die Kriechfunktion als 








Bei Lagerung bei T = 20°C entspricht das tatsächliche 
Alter t dem wirksamen Alter te. Die Gl.(4.34) unterstellt 
linear-viskoelastisches Kriechen: ϕ ist von der Span-
nungshöhe unabhängig. Der Elastizitätsmodul wird 
während der Beanspruchungsdauer (t-t1) als konstant 
unterstellt. Die Arbeiten [35] und [61] formulieren die 










=−ϕ  (4.35) 
mit P1c(α1) und P2c(α1), [-], Parameter abhängig vom 
Hydratationsgrad im Erstbelastungsalter t1; tc = 1 [h]. 
Mit dem Parameter P1c wird der Erhärtungszustand des 
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Betons bei Erstbelastung erfasst. Der Parameter P2c 
beschreibt die Abnahme der Kriechfähigkeit mit zuneh-
mender Belastungsdauer. In Bild 4.17 sind Ergebnisse 
des Zugkriechens für vier Alter bzw. Hydratationsgrade 
α1 bei Erstbelastung aufgetragen. Die Versuche wurden 
mit dem PZ-Beton CO1 durchgeführt, der in Anlage A1 
beschrieben ist. Die Auswertung der Parameter P1c und 
P2c zeigt Bild 4.18. Sie hängen in erster Näherung ge-
radlinig vom Hydratationsgrad α1 gemäß der Beziehung 
P ≈ a + bα1 (4.36) 
ab. Die Parameter sind betonspezifisch und können nur 
durch Versuche bestimmt werden. 
 
Bild 4.16: Einstufiges Kriechen 
Fig. 4.16: One-step creep 
 
4.5.3 Zugrelaxation bei einstufiger Bean-
spruchung und T = 20°C 
Beim einstufigen Relaxationsversuch wird dem Ver-
suchskörper die Dehnung ε(t1) = σ1/Ect1 aufgezwungen 
und konstant gehalten (vollständiger Dehnzwang). Es 
wird die abnehmende Spannung σ(t-t1, t1) gemessen, s. 
Bild 4.19. Man erhält die Relaxationsfunktion zu: 







=−ψ . (4.37) 
[35] formuliert die Relaxationsfunktion über die Kriech-
funktion Gl.(4.35) und unter Berücksichtigung des Rela-
xationskoeffizienten ρ(α1) (s. [103]): 






=−ψ . (4.38) 
Der Relaxationskoeffizient beträgt mit α1 ≥ α0: 
( ) 16,055,0 11 ≤α+≈αρ . (4.39) 
Er berücksichtigt indirekt die Zunahme des Elastizitäts-
moduls während der Beanspruchungsdauer t-t1. In 
Bild 4.20 sind die Ergebnisse von Zugrelaxationsversu-
chen mit dem PZ-Beton CO1 im Erstbelastungsalter 
t1 ≡ te1 bzw. α1 ≈ 0,41 aufgetragen. Die rechnerischen 
Kurven wurden mit Gl.(4.38) und mit ρ(α1), Gl.(4.40) 
sowie mit ρ ≈ 1 bestimmt. Die Parameter P1c und P2c 
sind im Bild 4.18 dargestellt. 
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 [-] te1 = 16 h, α1 = 0,2979, P1c(α1) = 0,3302, P2c(α1) = 0,2366
te1 =  1 d , α1 = 0,4059, P1c(α1) = 0,3171, P2c(α1) = 0,2466
te1 =  2 d , α1 = 0,5576, P1c(α1) = 0,1344, P2c(α1) = 0,3465
te1 =  7 d , α1 = 0,7237, P1c(α1) = 0,1015, P2c(α1) = 0,3313
cal ϕ(t,t1)
PZ-Beton, 20 oC, isoth.
KA-20 | 4.5.1998
 
Bild 4.17: Zugkriechfunktionen abhängig von Bean-
spruchungsdauer und Hydratationsgrad α1. 
Versuchsergebnisse und Modelle 
(T = 20°C, isotherm, Beton CO1) 
Fig. 4.17: Tensile creep functions vs. time under 
stress for different degrees of hydration α1. 
Test and model results (T = 20°C, isoth., 
concrete CO1) 
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 [-] meas P1c(α1)
meas P2c(α1)
cal P1c(α1) = 0,3160  - 0,2909 α1
cal P2c(α1) = 0,2614 + 0,1475 α1
PZ-Beton 
Kriechen, T = 20 oC, isoth.
P1-PK20 | 4.5.1998
 
Bild 4.18: Parameter P1c und P2c abhängig vom 
Hydratationsgrad bei Erstbelastung. Ver-
suchsergebnisse und Modelle, (T = 20°C, 
isotherm, Beton CO1) 
Fig. 4.18: Parameters P1c and P2c vs. degree of 
hydration α1. Test and model results 




4.5.4 Einfluss erhöhter und instationärer 
Temperatur T(t) > 20°C 
Die bisherigen Ansätze gelten für Kriechen und Relaxa-
tion bei isothermer Temperatur 20°C. Erhöhte Tempe-
raturen üben gegenläufige Einflüsse auf Kriechen und 
Relaxieren aus: Zum einen erhöhen sie den Hydra-
tationsgrad α1 bei Erstbelastung und mindern so das 
Kriechen. Zum anderen steigern sie bei einem vorge-
gebenen Hydratationsgrad das Kriechen. In [35] wurde 
dieser Frage durch Versuche nachgegangen und 
Gl. (4.35) erweitert. 
 
Bild 4.19: Einstufige Relaxation 
Fig. 4.19: One-step relaxation 
Dabei wird die Beanspruchungsdauer t-t1 in die kriech-
wirksame Beanspruchungsdauer tel-tel1 mit den 
Gln. (4.40) und (4.41) transformiert: 












expt  (4.40) 
und 












expt  (4.41) 
mit Ev = 50.000 J/mol bzw. Ev/R ≈ 6.000 K. Damit lautet 
die Kriechfunktion 











α=−ϕ  (4.42) 
und die Relaxationsfunktion bei ρ ≈ 1: 
( ) ( )1111 t,tt1
1t,tt
−ϕ+
≈−ψ . (4.43) 
Mit diesen Funktionen werden die Spannungsberech-
nungen von Abschn. 8 durchgeführt. 
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            Meßwerte
Superposition, Gl. (7.10)
ψ(t,t1) = exp(-ϕ(t,t1))
ψ(t,t1) = 1 / (1 + ϕ(t,t1))
ψ(t,t1) = (1 - ϕ(t,t1) (1 - ρ(α1))) / (1 + ρ(α1) . ϕ(t,t1))
PZ-Beton, te1 = 1 d, α1 = 0,4059
R1-20CA | 25.7.1998
 
Bild 4.20: Relaxationsfunktionen abhängig von der 
Beanspruchungsdauer bei Hydratati-
onsgrad α1 = 0,41. Versuchsergebnisse 
und Modelle (T = 20°C, isotherm, Beton 
CO1) 
Fig. 4.20: Relaxation function vs. time under stress for 
te1 = 1d. Test and model results for several 
models (T = 20°C, isoth., concrete CO1) 
 
4.5.5 Superposition 
Zeitveränderliche Spannungs- und Dehnungsgeschich-
ten werden durch Treppenstufenfunktionen diskretisiert 
und mit dem Superpositionsprinzip behandelt. Für das 
Kriechen unter der Spannung σ(t-t1, t1) gilt in Summen-
schreibweise ab Alter t1 und bis tn, s. Bild 4.21: 









Für die Relaxation gilt entsprechendes, s. Bild 4.22:  





iiniei11n t,ttEt,tt  (4.45) 
mit ∆εei wirksames, spannungserzeugendes Dehnungs-
inkrement. Diese Vorgehensweise ist in [35] experimen-
tell verifiziert worden. Entsprechendes gilt für die Rela-
xation bei veränderlicher Dehnung (Bild 4.22). 
4.5.6 Rechenwerte der Kriechparameter 
und Streuung 
Die Streuung der Kriechfunktion ist in [35] exemplarisch 
für den PZ-Beton CO1 für den Hydratationsgrad 
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α1 = 0,41 an 22 identischen Versuchen untersucht wor-
den. Die Kriechfunktion ist normalverteilt. Der Varia-
tionskoeffizient betrug 0,25; er nimmt mit Zunahme von 
α1 ab. Der Variationskoeffizient liegt demnach in der 
gleichen Größenordnung wie für das Kriechen im hö-
heren Alter. 
 
Bild 4.21: Superpositionsprinzip beim Kriechen unter 
veränderlicher Spannung 
Fig. 4.21: Principle of superposition for creep under 
variable stress 
Die mittleren Kriechparameter P1c und P2c sind für den 
PZ-Beton CO1 (CEM I 32,5 R) und den HOZ-Beton 
CO23 (s. Anlage A1) verifiziert worden. Darüber hinaus 
wurde ein Hochleistungsbeton GB untersucht. In 
Tab. 4.2 sind die Terme a und b der Kriechparameter 
P1c und P2c für mehrere Betone nach Versuchen von 
[35] zusammengestellt. Bild 4.23 zeigt die diesbezüg-
liche Darstellung. Die Geraden besitzen erst ab α1 ≥ α0 
physikalischen Sinn. Aus diesem Grund wird der Hydra-
tationsgrad α1 als schwarzer Punkt für die Betone aus 
CEM III/B und als weißer Punkt für die Betone aus 
CEM I auf der jeweiligen Geraden eingetragen. 
 
Bild 4.22: Superpositionsprinzip bei der Spannungsre-
laxation unter veränderlicher aufgezwunge-
ner Dehnung 
Fig. 4.22: Principle of superposition for stress relaxa-
tion under variable impeded strain 
 
4.6 Lastunabhängige Verformungen 
4.6.1 Wärmedehnzahl  
Die Wärmedehnzahl von Festbeton beträgt in Abhän-
gigkeit des Zuschlages 0,6 . 10-5 ≤ αT ≤ 1,4 . 10-5 [1/K]. 
Meist wird der Wert αT ≈ 1,0 . 10-5 [1/K] bei quarzi-
tischem Zuschlag zugrunde gelegt. Im Abschn. 5 wird 
näher darauf eingegangen [72]. 
4.6.2 Autogenes Schwinden 
Forschungsarbeiten haben gezeigt, dass auch versie-
gelte und unbelastete Betonproben, die isothermisch la-
gern, nennenswerte zeitabhängige Verformungen er-
fahren [99], [100], [10] [9], [34], [39], [73], [93], [56], [36], 
[43]). Diese Verformungen werden als autogenes 
Schwinden bezeichnet, das bei Beton mit niedrigem 
Wasserbindemittelwert besonders ausgeprägt ist. Weil 
für die vollständige Hydratation zu wenig Wasser zur 
Verfügung steht, kommt es zur Selbstaustrocknung des 
Zementsteins. Diese ist mit einem Unterdruck im Poren-
raum verbunden. Das autogene Schwinden wird durch  
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Tab. 4.2: Mittlere Kriechparameter P1c und P2c nach 
Versuchen 
Tab. 4.2: Mean creep parameters P1c and P2c from 
tests 
Bez. CEM C FA bzw. SI B
W
 
- - kg/m3 kg/m3 - 
CO1 I 32,5 R 270 60 FA 0,53 
CO23 III/B 32,5 280 80 FA 0,49 
HOZ III/B 32,5 390 - 0,47 
GB I 42,5 R 320 42 FA+42 SI 0,39 
 
Bez. P1c P2c 
 a1c b1c a2c b2c 
CO1 0,32 - 0,29 0,26 0,15 
CO23 0,32 - 0,29 0,26 0,15 
HOZ 0,23 - 0,24 0,22 0,35 
GB 0,20 - 0,22 0,27 0,32 
 
 
Bild 4.23: Kriechparameter abhängig vom Hydratati-
onsgrad nach Versuchen (Mittelwerte) 
Fig. 4.23: Creep parameters dependent on degree of 
hydration, derived from tests (mean values) 
Zugabe von Mikrosilica und erhöhte Temperatur gestei-
gert. 
Modelle des autogenen Schwindens wurden in [35], 
[39], [100] vorgestellt. Sie stellen Produktansätze dar, 
die sich aus dem Endmaß εas0 und dem Zeitverlauf β 
des autogenen Schwindens zusammensetzen. Das 
Endmaß εas0 wird abhängig vom Wasserbindemittelwert 
ωb = W/B (B = C + AD; AD steht für FA oder SF) formu-
liert. Hier wird vom Ansatz nach [100] ausgegangen: 
( ) ( ) ( )0eeb0sab0eeas t,t,t,t βωεγ=ωε  (4.46) 
Hierin bedeuten: te, wirksames Alter nach Gl. (3.10); te0, 
wirksames Alter bei Kontraktionsbeginn ( =ˆ  α0); γ = 1 
für CEM I. 
In Bild 4.24 ist die Abhängigkeit des Endschwindmaßes 
vom W/B-Wert anhand einiger Versuchsergebnisse dar-
gestellt. Das Endschwindmaß des autogenen Schwin-
dens kann abhängig von ωb wie folgt ausgedrückt wer-
den: 
0,2 ≤ W/B ≤ 0,5: 
εas0 ≈ -1300 exp (-5,9 ωb) ⋅ 10-6 (4.47) 
W/B > 0,5: 
εas0 ≈ -70 ⋅ 10-6 (4.48) 
Die Zeitfunktion lautet: 
( ) ( )[ ]asb0eeas ttaexp1t −−−=β  (4.49) 
mit te, te0 in Tagen. Das wirksame Betonalter kann mit 
Gl.(3.10) bestimmt werden. Die Parameter aas und bas 
sind in Abhängigkeit von ωb der Tabelle 4.3 zu ent-
nehmen. Ab ωb > 0,55 kann das autogene Schwinden 
unterdrückt werden. 
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Hedlund/Westmann (sf/c = 10%)
Hedlund/Westmann (sf/c = 5%)
Hedlund/Westmann (sf/c = 0%)
Gutsch 
Hedlund/Westmann, εas0(w/b) = -600 + 1200 w/b 10-6
Tazawa/Miyazawa, εas0(w/b) = -3070 exp(-7,2 w/b) 10-6
εas0(w/b) = -1316 exp(-5,9 w/b) 10-6
AS-END1 | 6.8.1999
 
Bild 4.24: Endschwindmaß des autogenen Schwin-
dens abhängig vom W/B-Wert 
Fig. 4.24: Final values of autogenous shrinkage de-
pendent on water-binder ratio 
 
Tab. 4.3: Parameter aas und bas der Zeitfunktion des 
autogenen Schwindens  
Tab. 4.3: Parameters aas and bas of time function of 
autogenous shrinkage 
W/B aas bas 
0,20 1,2 0,4 
0,23 1,5 0,4 
0,30 0,6 0,5 
0,40 0,1 0,7 





In diesem Abschnitt werden die zur thermomechani-
schen Beschreibung des jungen Betons notwendigen 
Versuche und Stoffmodelle zusammengestellt. Die 
Stoffmodelle werden auf Basis des Hydratationsgrads 
sowohl für das Kurzzeit- als auch für das Lang-
zeitverhalten formuliert. Alternative Stoffmodelle werden 
besprochen. Die auf Grund von Laborversuchen ent-
wickelten Ansätze müssen für die Spannungsberech-
nung in die im realen Bauteil zur Verfügung stehenden 
Eigenschaften übersetzt werden. Für Vorplanungen 
werden Werte für die Kriechparameter und das autoge-
ne Schwinden angegeben. 
5. Feld der Bauteiltemperatur 
5.1 Ziel und Vorgehen 
5.1.1 Wärmeleitungsgleichung 
Sowohl die Felder des Hydratationsgrads, der Betonei-
genschaften und freien Bauteilverformungen als auch 
jene der Betonspannungen und Risszonen beruhen auf 
dem Feld der Bauteiltemperatur T(x,y,z,t). Deren Be-
rechnung erfolgt, beginnend mit der Frischbetontempe-
ratur Tc(t=0) = Tc0 unter Berücksichtigung der Wärme-


































=∆ . (5.2) 
Die Lösung der Gl.(5.1) erfordert die Formulierung zeit-
licher und räumlicher Randbedingungen, und zwar so-
wohl für das eingeschalte als auch für das entschalte 
Bauteil, an dessen freier Oberfläche und Verbindung 
zum Nachbarbauteil bzw. Baugrund etc.. Die orts- und 
zeitvariante Wärmefreisetzungsrate q(x,y,z,t) wird durch 
die Gln.(3.14) und (3.15) beschrieben. Mit ihr kann nun 
über die Koppelbeziehung Gl.(3.15) das Feld des 
Hydratationsgrads simultan mit dem Temperaturfeld 
berechnet werden. Da die mechanischen Eigenschaften 
mit dem Hydratationsgrad verknüpft sind, sind sie zu 
jedem Zeitpunkt und an jedem Ort bestimmbar (s. 
Abschn. 4.3.2). Wegen der zu treffenden Annahmen 
stellt die Lösung T(x,y,z,t) eine Prognose dar. Deshalb 
sind rechnerische Studien innerhalb von Werteschran-
ken sinnvoll. Die Verifizierung kann durch die Messung 
der realen Bauteiltemperatur erfolgen. 
5.1.2 Verfahren zur Temperaturfeldberech-
nung 
Weil die Freisetzungsrate der Hydratationswärme phy-
sikalisch nichtlinear ist, muss die Gl.(5.1) numerisch ge-
löst werden. Über Lösungen für komplexe mehrdimen-
sionale Probleme mit Finiten Elementen berichten zahl-
reiche Arbeiten, so z.B. [80], [29], [97], [45], [37], [44], 
[65]. Kommerzielle Rechenprogramme stehen zur Ver-
fügung, s. in [78]. 
Unter der Voraussetzung, dass das Bauteil idealisiert 
abgebildet werden kann, s. Abschn. 5.2, kann die Tem-
peraturfeldberechnung im allg. für ein- und zweidimen-
sionale Wärmeleitung erfolgen. In [16, 59, 60, 97] wird 
unter dieser Voraussetzung das Differenzenverfahren 
für das Wand-Sohle-Problem erläutert. Es ist einfach zu 
programmieren und wird hier angewandt [97, 60, 59]. 
5.2 Bauteil und Umgebung, geometrische 
und thermische Abbildung 
5.2.1 Idealisierungen 
Sowohl für die Berechnung der Felder Tj(t), αj(t), fctj(t) 
etc. als auch für die Spannungsberechnung müssen 
das Bauteil und seine Umgebung abgebildet werden 
(j = x, y, z, t). Hier liegt der Schwerpunkt zum einen auf 
der geometrischen Abbildung und zum anderen Formu-
lierung der Anfangs-, Rand- und Übergangsbedingun-
gen des Wärmetausches mit der Nachbarschaft. Dabei 
müssen die Überlegungen zur Konstruktion und Aus-
führung einfließen (s. Abschn. 1 und Bild 2.2). Die 
Zwängung durch Nachbarn wird später behandelt. Vor 
dem Hintergrund der Zielsetzung des Planungswerk-
zeugs es ist in vielen Fällen ausreichend, Idealisierun-
gen vorzunehmen, deren Vertretbarkeit prüfen ist. Im 
folgenden werden beispielhaft zwei Idealisierungen für 
die Temperaturberechnung behandelt. 
5.2.2 Vereinfachung bei einer Sohlplatte 
Eine Sohlplatte mit großen Abmessungen im Grundriss 
kann durch einen 1 m breiten Streifen mit der Dicke dc 
abgebildet werden, Bild 5.1. Die vertikalen Schnittebe-
nen im Abstand von ± 0,5 m vom Koordinatenursprung 
(x = 0, z = 0) stellen adiabate Ränder dar: Wärmestrom-
dichte normal zur Ebene 0qn = . Der Streifen 1,0 m ⋅ dc 
wird in y-Richtung als unendlich lang angesehen. Es 
liegt ein eindimensionales Wärmeleitproblem vor: 
Tj(t) = T(z,t). 
Die thermische Wechselwirkung zwischen Sohle und 
Beton kann über eine 1 m breite und n dc dicke Boden-
schicht modelliert werden. Es wird angenommen, dass 
in der Tiefe z = -n dc eine isothermische Randbedin-
gung vorliegt: Ts(-n dc,t) = konst. = Ts0 mit Ts0, Anfangs-
temperatur des Bodens. Vergleichsrechnungen haben 
gezeigt, dass der Faktor n ≈ 2 bis 4 betragen sollte, um 
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die Randbedingung in der Tiefe einzuhalten. 
Die Lufttemperatur Ta kann je nach Bedarf als konstant 
oder als Welle bzw. als Temperaturgeschichte Ta(t) mit 
dem Anfangswert Ta0 formuliert werden. In der Wärme-
übergangszahl αe,res ist der Einfluss des Klimas, einer 
Wärmedämmmatte oder einer anderen Nachbehand-
lungsart zu berücksichtigen. Wirkt die Witterung auf die 
Betonoberfläche ein, so wird dies mit der Wärmeüber-
gangszahl αe erfasst. In beiden Wärmeübergangszah-
len, αe,res und αe, sind die meteorologischen Bedingun-
gen zu berücksichtigen (s. Abschn. 5.5). 
 
Bild 5.1: Geometrische und thermische Idealisierung 
bei einer Sohlplatte 
Fig. 5.1: Geometrical and thermal idealization for a 
slab on ground 
Die Anfangstemperatur des Betons ist die Frischbeton-
temperatur Tc0. Bei dicken Platten großer Flächenaus-
dehnung sind ggf. die Steig- und Ausbreitgeschwindig-
keit des Frischbetons zb in der Temperaturberechnung 
zu berücksichtigen. 
Bei Sohlplatten aus Unterwasserbeton kann man ent-
sprechend idealisieren. Hier ist davon auszugehen, 
dass der wassergesättigte Boden und das Baugruben-
wasser zu Betonierbeginn die gleiche Temperatur auf-
weisen werden. Dies kann man wie folgt ausdrücken 
(ansonsten s. Bild 5.1): 
Tw(t)  = Tw0 = konstant, 
Ts(0,0)  = Tw0, 
Ts(-n dc,t) = Tw0. 
Der konvektive Wärmeübergang zum Baugrubenwas-
ser wird in Abschn. 5.3. behandelt. Nach dem Lenzen 
der Baugrube (2 bis 3 Wochen nach der Betonage) 
wirkt - zumindest für eine gewisse Zeit - die normale 
Witterung (Windgeschwindigkeit vw eher gering) ein. 
Eine weitere Nachbehandlung findet i. allg. nicht statt. 
An freien Sohlrändern wird das eindimensionale Tem-
peraturfeld T(z,t) „gestört”; es ist dort zweidimensional. 
Man kann aber annehmen, dass ab dem Abstand dc 
vom freien Rand wieder das eindimensionale Feld vor-
herrscht. Stoßen die Sohlränder an Altbetonbauteile 
(z.B. Schlitzwand), so ist die bei der Berechnung ggf. zu 
berücksichtigen. 
5.2.3 Vorgehen bei einer Wand auf Fun-
dament 
Sobald die Länge l einer Wand auf einem Fundament 
oder einer Sohle mehr als ≈ 2,5 hc beträgt, kann fol-
gende Idealisierung vorgenommen werden. Es genügt, 
einen 1 m langen Abschnitt mit dem Querschnitt nach 
Bild 5.2 zu betrachten und den Wärmeabfluss durch 
Stirnflächen außeracht zu lassen. Ansonsten gelten die 
in Bild 5.1 getroffenen Aussagen und Festlegungen. 
Hier liegt ein zweidimensionales Wärmeleitproblem vor: 
Tj(t) = T(x,z,t). 
5.3 Thermische Stoffeigenschaften 
5.3.1 Vorbemerkungen 
In diesem Abschnitt werden folgende thermische Stoff-
eigenschaften behandelt: Wärmeleitzahl, spezifische 
Stoffwärme, Wärmedehnzahl des Betons und Frischbe-
tontemperatur. Darüber hinaus werden entsprechende 
Rechenwerte für Böden vorgeschlagen. Wärmeleitfä-
higkeit und spezifische Stoffwärme jungen Betons 
Die spezifische Wärme des Betons ist bereits in Ab-
schn. 3.4.1 behandelt worden. Dort wurde für sie ein 
Stoffmodell formuliert, Rechenwerte wurden vorge-
schlagen. Die Wärmeleitfähigkeit wird durch die Wär-
meleitzahl λc beschrieben. Diese hängt von zahlreichen 
Einflussgrößen ab, wie z.B. von der Art und Menge des 
Betonzuschlags, vom Hydratationsgrad und von der 
verdampfbaren Betonfeuchte u.a.m. [46], [37]. Die 
Wärmeleitzahl eines normal zusammengesetzten und 
erhärteten Betons kann als Mischungsformel ausge-











Bild 5.2: Geometrische und thermische Idealisierung 
einer Wand auf Fundament  
Fig. 5.2: Geometrical and thermal idealization of a 
wall on foundation 
Die Masseanteile der Betonkomponenten C, W, A, und 
FA sowie die Frischbetonrohdichte ρc sind bereits in 
Abschn. 3.4.1 erläutert worden. Diese Werte können 
der Betonrezeptur des Ausführungsbetons entnommen 
bzw. müssen angenommen werden. Die Faktoren fi 
sind Tab 5.1 für eine mittlere Betontemperatur von rd. 
40 °C aufgeführt (der Einfluss der Betontemperatur auf 
λc ist eher gering). 
Tab. 5.1: Faktoren fi zur Bestimmung von λc 
Tab. 5.1: Factors fi for the determination of λc 








Über umfangreiche Versuche wird in [46] berichtet. 
Dabei wurden praxisnah zusammengesetzte Betone mit 
300 bis 341 kg/m3 CEM I 42,5 R und w = 0,52 bis 0,63 
sowie unter Verwendung von quarzitischem Kiessand- 
und gebrochenem Kalksteinzuschlag untersucht. Die 
Wärmeleitfähigkeit versiegelter Proben hängt vom Er-
härtungsfortschritt ab. Rd. 50 Std. nach der Betonher-
stellung erreicht sie ihr Maximum. Danach fällt sie stetig 
ab. Nach rd. 1/2 Jahr wird ihr Endwert erreicht. 
Die gemessenen Endwerte der Wärmeleitzahl betrugen 
i.M. für Kiessandbetone ≈ 2,8 W/mK und für Kalkstein-
betone ≈ 1,9 W/mK. Diese Messwerte kann man auch 
mit Gl. (5.3) ungefähr vorhersagen. Da aber Tempera-
turberechnungen i.d.R. für die ersten 4 bis 8 Wochen 
nach Betonage erfolgen, ist für diesen Zeitraum eine 
höhere Wärmeleitzahl anzusetzen. Es wird deshalb 
vorgeschlagen, den Rechenwert nach Gl. (5.3) anzuhe-
ben: 
1cc 2,1 λ≈λ . (5.4) 
Damit ergeben sich für Kiessandbeton λc ≈ 3,2 W/mK 
und für Kalksteinbeton λc ≈ 2,2 W/mK. Diese Rechen-
werte entsprechen dann den o.g. Messwerten [46]. 
Tab. 5.2 enthält Rechenwerte der Wärmeleitzahl für 
normal zusammengesetzte und erhärtete Betone mit 
unterschiedlichem Zuschlagmaterial [16]). Die in 








= . (5.5) 
 
Tab. 5.2: Rechenwerte der Wärme- und Temperatur-
leitzahl von Beton [16] 
Tab. 5.2: Nominal values of coefficient of heat con-
duction and thermal diffusivity of concrete 
[16] 




Kiessand 3,0 - 3,5 0,0054 
Dolomit 3,2 0,0047 
Kalkstein 1,9 - 2,3 0,0046 
Granit 2,6 - 2,7 0,0040 
Basalt 1,9 - 2,2 0,0030 
 
5.3.2 Thermische Stoffeigenschaften und 
Dichten einiger Bodenarten 
Zur Berechnung der Temperaturen in einem Bauteil, 
das mit dem Baugrund unmittelbar in Kontakt steht, 
benötigt man thermische Stoffgrößen des Bodens. 
Tab. 5.3 enthält eine Zusammenstellung von Rechen-
werten für unterschiedliche Böden. 
5.3.3 Wärmedehnverhalten des Betons 
Temperaturänderungen führen zu Temperaturdehnun-
gen 
TT0 ∆⋅α=ε . (5.6)
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Hierin ist αT die lineare Wärmedehnzahl des Betons. 
Diese hängt v.a. von der Art und dem Stoffraumanteil 
des Naturzuschlags ab. Aber darüber hinaus üben der 
Zementstein und dessen Erhärtungsgrad, die Beton-
feuchte und Temperatur einen Einfluss aus. In Tab. 5.4 
sind mittlere αT-Werte auf Basis von [16] für einige 
Zuschlagarten und üblich zusammengesetzte Betone 
aufgeführt. Die Variabilität der Zuschlagsart ist mit 
Schwankungen von ∆αT ≈ ± 2 . 10-6 K-1 verbunden. 
5.3.4 Frischbetontemperatur Tc0 
Die Frischbetontemperatur Tc0 ist die Betontemperatur 
beim Einbau des Betons. Auf ihren großen Einfluss auf 
die Bauteiltemperatur ist bereits hingewiesen worden. 
Zur wirklichkeitsnahen Annahme der bei der Betonage 
des Bauteils maßgebenden Frischbetontemperatur sol-
lte sich der Konstrukteur des Rates des Betoningeni-
eurs des Bauunternehmens und des Transportbeton-
herstellers bedienen. Meist liegen langfristige Auf-
schriebe vor. Bild 5.4 zeigt z.B. für 1997 den Gang des 
Tagesmittels Tam(t) der Lufttemperatur sowie die Gänge 
des minimalen und maximalen Tagesmittels Tcm0 der 
Frischbetontemperatur eines Transportbetonwerkes in 
Berlin. In [94] wird auf der Basis von Messungen fol-
gende Beziehung angegeben: 
( )[ ]C5T62,07,9T am0c °+⋅+≈ . (5.7) 
Die Schwankung der gemessenen Werte von Tc0 be-
trägt ∆Tc0 ≈ ± 2 K um diese rechnerische Gerade. Des 
weiteren wird auf Abschn. 5.5.2 verwiesen. 
5.4 Wärmeübergänge 
5.4.1 Wärmeübergang zur Luft 
Der konvektive Übergang des Wärmestroms vom Bau-
teil an dessen Umgebung wird durch die Wärmeüber-
gangszahl αe beschrieben. Die üblicherweise vorausge-
setzte NEWTON'SCHE Randbedingung des Wärmeüber-
gangs von Betonteil an ein strömendes Medium (Luft, 
Wasser) lautet mit Bild 5.3 (z.B. in Richtung der Koordi-











⋅λ  (5.8) 
mit: αe, Wärmeübergangszahl in [W/m2K]; Ts, Oberflä-
chentemperatur des Bauteils; Ta, Umgebungstempera-
tur. In der Wärmeübergangszahl werden üblicherweise 
neben dem Einfluss der Windgeschwindigkeit auch die 
Wirkungen des Wärmetausches durch Strahlung und 
Feuchtetausch (Trocknung und Befeuchtung durch 
Kondensation) an der Bauteiloberfläche zusammenge-
fasst: 
Tab. 5.3: Rechenwerte thermischer Stoffgrößen von 
Böden und Fels [104] 
Tab. 5.3: Nominal values of thermal material parame-










Sandboden  trocken 1,4 - 1,6 0,3 0,8 
natur-
feucht 
1,5 - 1,8 1,0 - 1,3 0,8 Kiesboden 
wasser-
gesättigt 
2,0 1,7 - 2,4 1,2 - 1,5 
trocken 1,5 0,6 0,8 
natur-
feucht 





2,0 2,6 0,8 
Fels Granit 2,5 - 2,9 3,5 - 4,5 0,8 
 
Tab. 5.4: Rechenwerte der linearen Wärmedehnzahl 
von Beton 
Tab. 5.4: Nominal values of coefficient of linear ex-
pansion of concrete 
Zuschlagart αT [10-6 K-1] 






( )Feuchte,Strahlung,vf we =α  (5.9) 
In Tab. 5.5 sind Werte der effektiven Wärmeüber-
gangszahl in Abhängigkeit von der Windgeschwindig-
keit angegeben [16]. Die Tab. 5.6 enthält Rechenwerte, 
die den Einfluss der Strahlung αr und des Windes bei 
einer Windgeschwindigkeit von 1 m/s zusammenfassen 
[53, 37]. 
5.4.2 Wärmeübergang zu Wasser 
Bei der Herstellung von Sohlen aus Unterwasserbeton 
ist die Sohlenoberseite über mehrere Wochen oft von 
mehreren Metern Baugrubenwasser überdeckt. Die 
Sohlenunterseite steht im Kontakt mit dem wasserge-
sättigten Boden. Der Wärmeübergang des jungen Be-
tonbauteils zum vorbeiströmendem Wasser ist groß: αe 
≈ 100 bis 500 W/m2K. Bei stehendem Wasser kann 
man αe ≈ 100 W/m2K ansetzen [16]. 
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Tab. 5.5: Rechenwerte der Wärmeübergangszahl αe 
abhängig von der Windgeschwindigkeit 
Tab. 5.5: Nominal coefficients of heat transfer depen-





 [m/s] [kJ/m2 h K] [W/m2K] 
windstill 0 - 3 30 - 60 8 - 16 
mäßiger Wind 3 - 7 60 - 120 16 - 33 
starker Wind 7 - 15 120 - 200 33 - 56 
Sturm 15 - 25 200 - 300 56 - 83 
 
Tab. 5.6: Rechenwerte der Wärmeübergangszahl αe 
unter Einschluss der Wirkungen der Strah-
lung und des Windes bei einer Windge-
schwindigkeit von 1 m/s für unterschiedliche 
Bauteile 
Tab. 5.6: Nominal coefficients αe of heat transfer, 
taking the effects of radiation and wind ve-








Fahrbahnplatten 4,2 8,8 13,0 
Sohlplatten, Aufheizung 4,0 6,0 10,0 
Sohlplatten, Abkühlung 4,0 8,0 12,0 
Wände u. Balken im Schatten 3,9 7,1 11,0 
Wände u. Balken an der Sonne 4,0 7,5 11,5 
 
5.4.3 Wärmeübergang im eingeschalten 
Zustand und während der Nachbe-
handlung 
Wände, Balken etc. sind nach dem Betoneinbau mehre-
re Tage eingeschalt (vom Alter 0 bis zum Alter tfw). Die 
wärmedämmende Wirkung der Schalung kann während 










Bild 5.3: Wärmeübergang auf Bauteiloberfläche 
Fig. 5.3 Heat transfer at surface of structural ele-
ment 
Hierin bedeuten: i, Schichtenzahl der Schalung, einer 
wärmedämmenden Abdeckung etc.  λi, Wärmeleitzahl 
der Schicht i; di, Dicke der Schicht i. Im allg. genügt es 
von einer Schalungsschicht auszugehen, in der die 
Aussteifungselemente der Schalung etc. berücksichtigt 
























Werte für die Wärmeübergangszahl αe können den 
Tab. 5.2 und Tab. 5.3 entnommen werden. Wird die 
Betonoberfläche sofort nach dem Ausschalen vor dem 
Austrocknen durch eine nichtdämmende Schicht (PE-
Folie) geschützt, so kann der Wärmeübergang nä-
herungsweise mit αe(vw = 0) nach Tab. 5.2 angesetzt 
werden. Umfangreiche Angaben enthält [41]. 
5.5 Temperatureinwirkungen 
5.5.1 Meteorologische Einflüsse 
Die Berechnung des Temperaturfelds ist ein sog. An-
fangswertproblem. Dies bedeutet, dass beim „Start“, 
Betonalter t = 0, die Anfangstemperatur des Frischbe-
tons, des berührenden Bodens und Wassers, der Luft 
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sowie der mit dem Bauteil in festem Kontakt stehenden 
Nachbarbaueile bekannt sein oder angenommen wer-
den müssen. Einige Hinweise hierzu wurden bereits in 
Bild 5.1 und Bild 5.2 gegeben. Darüber hinaus wird sich 
der Wärmetausch zwischen dem jungen Bauteil und der 




• Wind und 
• Niederschlag 
abhängig von den klimatischen Bedingungen zur Her-
stellzeit (Jahreszeit, Wetter) zeitlich ändern. Einen 
Überblick über die Einflüsse dieser Komponenten auf 
die Betontemperatur, deren Größe und Zeitveränderung 
sowie zu deren Modellierung gibt [94]. 
Neben den meteorologischen Einwirkungen sind gege-
benenfalls auch die Temperaturbedingungen aus spä-
teren Bauzuständen, bestimmungsgemäßem Betrieb 
etc. zu verfolgen. Auf diese Fälle wird hier nicht weiter 
eingegangen. Hinweise können [94] entnommen wer-
den. 
Die meteorologischen Komponenten Wind und Strah-
lung sind im Zusammenhang mit dem Wärmeübergang 
zu Luft und Wasser in Abschn. 5.4 behandelt worden. 
Wie bereits begründet, darf das massige Bauteil in den 
ersten Wochen nach Betonage als „versiegelt“ betrach-
tet werden (keine Austrocknung und Feuchteaufnahme 
durch Kondensation sowie Niederschlag). 
5.5.2 Tagesgang und Tagesmittel der Luft-
temperatur 
Zur Modellierung des Tagesgangs der Lufttemperatur 
zu Beginn der Betonage und im Zeitraum mehrerer Wo-
chen danach ist das Tagesmittel anzunehmen. Das Ta-
gesmittel stellt den Startwert der mittleren Lufttempera-
tur Ta0 = Ta(0) dar. Die mittlere Lufttemperatur kann sich 
danach zum einen zeitabhängig verändern, und zum 
anderen wird sie von der täglichen Temperaturam-
plitude überlagert sein. In Bild 5.4 sind für das Jahr 
1997 der Gang des Tagesmittels Tam(t) und die Gänge 
der minimalen und maximalen Frischbetontemperatur 
(Tagesmittel) eines Berliner Transportbetonwerks dar-
gestellt. Das Bild 5.5 zeigt Beispiele der täglichen 
Schwankung der Lufttemperatur im Winter und Sommer 
[94]. 
Daten zur Tagesmitteltemperatur Tam können der DIN 
4710 (Meteorologische Daten) und den Berichten des 
Deutschen Wetterdienstes für bestimmte Regionen ent-
nommen werden (s. [94], [92]). 
5.5.3 Modellierung der Tagesgänge der 
Lufttemperatur und Annahmen für 
Temperaturanfangswerte 
Bild 5.6 gibt Hinweise für eine einfache Modellierung 
der Lufttemperatur. Hinweise zur Annahme von Ta0 
bzw. Tam(t) sowie zur Amplitude ∆Ta kann man von 
Transportbetonherstellern, vom Wetterdienst etc. erhal-
ten. DIN 4710 enthält langjährige meteorologische Da-
ten. In Anbetracht der Unschärfen in den Annahmen 
genügt es, die Schwankung ∆Ta(t) als Dreieck- oder Si-
nuswelle zu beschreiben. In vielen Fällen ist es ausrei-
chend, während der für Temperatur- und Span-
nungsberechnungen gewählten Zeitspanne von < 56 d 
mit konstanten Werten von Ta0, αe und αe,res zu rech-
nen. 
Die Frischbetontemperatur kann mit Vorinformationen 
festgelegt oder mit Gl. (5.7) eingegrenzt werden. Die 
Grundwassertemperatur wird zwar regional, so doch 
nur in geringem Maße über das Jahr variieren. Als 
Anhaltswerte können dienen: Winter, min Tw0 = 5 °C 
und Sommer, max Tw0 = 14 °C. Die Annahme von Bo-
dentemperaturen ist schwierig. Die Temperatur was-
sergesättigten Bodens beträgt Ts0 ≈ Tw0 = konstant. 
5.6 Anhaltswerte und Berechnungsergeb-
nisse 
5.6.1 Vorbemerkungen 
In der deutschen Betonbaupraxis werden Temperatur-
felder nur gelegentlich berechnet. In den Niederlanden, 
Skandinavien und Japan stellen die Berechnung und 
Messung der Bauteiltemperatur in massigen Konstruk-
tionen i.d.R. Leistungspositionen dar. Berechnungen 
werden auch durch vorlaufendende Messungen an 
Blöcken (Ausschnitt aus dem Bauteil) ersetzt oder er-
gänzt. Darüber hinaus werden Schätzwerte der Beton-
temperatur während der Erhärtung benutzt. Umfang-
reiche Berechnungen der Temperaturen in dicken Soh-
len werden in [81] dokumentiert. Über diese und andere 




Bild 5.4: Frischbeton- und Lufttemperaturen, Auf-
zeichnungen eines Betonherstellers 
Fig. 5.4: Temperatures of fresh concrete and mean 
daily temperatures of air. Records of a con-
crete plant. 
 
5.6.2 Anhaltswerte der Bauteiltemperatur 
Tab. 5.7 nennt Anhaltswerte der maximalen Temperatu-
ren max Tm im Kern von Wänden in Abhängigkeit meh-
rerer Parameter [82]. Die Temperaturwerte stellen Mit-
telwerte aus Berechnungen dar. Letztere wurde durch-
geführt für: B25 und B35; C = 300 kg/m3 der Festig-
keitsklasse 32,5 R, Windgeschwindigkeit 5 m/s u.a.m.. 
Bei Verwendung einer Holzschalung sind mit rd. 5 bis 
15°C höheren Temperaturen zu rechnen. Die Übertra-
gung auf andere Fälle (z.B. C ≥ 300 kg/m3 etc.) ist nicht 
möglich. 
Tab. 5.7: Anhaltswerte über die maximale, mittlere 
Bauteiltemperatur max Tm (Stahlschalung, 
[82]) 
Tab. 5.7: Nominal values of maximal mean tempera-





 Tc0 in °C Ta0 in °C 
Winter 12 bis 5 
Frühling/ 
Herbst 
18 5 bis 15 
Sommer 25 15 bis 25 
Jahreszeit max Tm in °C bei Bauteildicken von  
 0,3 m ≤ dc ≤ 0,6 m 0,6 m ≤ dc ≤ 1,2 m 
Winter 12 bis 18 18 bis 25 
Frühling/ 
Herbst 
18 bis 25 25 bis 35 
Sommer 25 bis 35  35 bis 45 
 
 
Bild 5.5: Meteorologische Einwirkungen, tägliche 
Temperaturschwankungen im Winter und 
Sommer [92] 
Fig. 5.5: Daily variation of mean temperature of air in 
winter and summer, examples [92] 
 
Bild 5.6: Abbildung des Tagesganges der Tempera-
tur und des Wärmeüberganges 
Fig. 5.6: Depiction of diurnal variation of air tempera-
ture and of heat transfer 
Sehr bekannt sind die sogen. Basalla-Kurven, die in 
Bild 5.8 auszugsweise dargestellt sind ([4], [63]). Neben 
der adiabatischen Anstiegskurve ∆Tad(t) sind auch die 
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Kerntemperaturen unterschiedlich dicker Bauteile abge-
bildet. Eine brauchbare Abschätzung von kritischen 
Temperaturdifferenzen und Zugspannungen ist mit 
Kurven dieser Art nicht möglich. 
5.6.3 Temperaturen in dicken Sohlen 
5.6.3.1 Eingangsparameter 
Das iBMB hat in den vergangenen Jahren umfangrei-
che Betonuntersuchungen sowie Temperatur- und 
Spannungsberechnungen für Betonsohlen durchge-
führt. Aus den rd. 20 Praxisbetonen werden die Betone 
CO1 und CO23 herausgegriffen (B25/35). Die Ein-
gangsparameter der Berechnung sind in Anlage A1 
zusammengestellt. Der Beton CO1 ist für eine Betona-
ge in kühler Jahreszeit geeignet: 270 kg CEM I 
32,5 R/m3 + 60 kg FA/m3; der Beton CO23 ist ein 
Sommerbeton: 280 kg CEM III/B 32,5 NWHSNA/m3 + 
80 kg FA/ m3. Die Wärmefreisetzungspotentiale be-
tragen für CO1 Qpot = 38,4 kWh/m3 und für 
CO23 28,5 kWh/ m3. 
Variiert wurden die Sohldicken und das Klima bei Her-
stellung bzw. Erhärtung. Die Nachbehandlung durch 
PE-Folie über 120 h wurde in allen Fällen angesetzt. 
Die Koordinate z’ zählt von UK Sohle. Die Sohle wurde 
durch Lamellen diskretisiert (s. Bild 6.3). Die Tempera-
turen werden in den Lamellenachsen angegeben. Die 
Bezeichnung eines Falles lautet: Beton-Sohldicke-Kli-
ma-Frischbetontemperatur; z.B. CO1-1-FH-15 Beton; 
dc = 1m; Frühling/Herbst; Tc0 = 15°C). Abgesehen von 
außergewöhnlichen Klimasituationen (sehr kalter Winter 
oder sehr heißer Sommer) hängt die Frischbetontempe-
ratur Tc0 i.w. von der jahreszeitlichen, mittleren Tages-
lufttemperatur ab, s. Abschn. 5.5.3 und Bild 5.4. Bei den 
Berechnungen wurden solche „normale” Werte von Tc0 
angesetzt. 
5.6.3.2 Temperaturen der Sohlen CO1-dc-
FH-Tc0 und CO1-dc-S-Tc0 
Bild 5.8 zeigt die Temperaturverläufe über die Zeit und 
die Höhe z’ für die Sohle CO1-1-FH-15. Die Maximal-
temperatur im Kern tritt bei dc = 1 m nach rd. 24 h auf. 
Mit zunehmender Plattendicke nimmt diese Zeit zu. Der 
Wärmefluss zur Luft übertrifft jenen zum Boden. 
In Bild 5.9 ist der Einfluss der Sohldicke auf die Maxi-
maltemperatur im Kern bei Herstellung im Frühling/ 
Herbst bzw. Sommer dargestellt. Neben der Maximal-
temperatur sind die mittlere Tagestemperatur Ta0 mit 
ihrer Schwankungsbreite und die Frischbetontempera-
tur aufgetragen. Durch die Zunahme der Luft- und 
Frischbetontemperatur nehmen die Kerntemperaturen 
zu. 
 
Bild 5.7: Temperaturverlauf im Kern von Betonbau-
teilen unterschiedlicher Dicke [4] 
Fig. 5.7: Temperature in core of structural element of 
variable thickness [4] 
Zur Beurteilung einer evtl. Eigenspannungsrissbildung 
dient häufig die größte Differenz zwischen der maxi-
malen Kerntemperatur und der zugehörigen Randtem-
peratur. Diese ist in Bild 5.10 aufgetragen. Die Tempe-
raturdifferenz ist bei der Herstellung im Frühling/ Herbst 
und Winter größer als im Sommer. Die Differenz nimmt 
mit der Sohldicke zu. 
Die Entwicklung der Stoffeigenschaften des jungen Be-
tons hängt von der Temperatur ab. Bild 5.11 und 
Bild 5.12 zeigen exemplarisch die Verteilungen des E-
Moduls und der Zugfestigkeit über den Querschnitt. 
Man erkennt, dass ab einem Alter von 56 h die Nichtli-
nearität fast verschwunden ist. Diese Aussage gilt auch 
für die Sohlenherstellung in anderen Jahreszeiten. 
Mitzunehmender Sohldicke nimmt die Ungleichförmig-
keit von Ect und fct über die Dicke zu. 
5.6.3.3 Einfluss der Wärmefreisetzung des 
Betons 
Der Beton CO23 weist ein deutlich niedrigeres Freiset-
zungspotential als CO1 auf. In Bild 5.13 ist die Tempe-
raturverteilung für eine 1 m dicke Sohle dargestellt. Der 
Vergleich mit Bild 5.9, Beton CO1, kann gezogen wer-
den. Die Maximaltemperatur ist deutlich niedriger. In 
Bild 5.14 werden die maximalen Temperaturen im Kern 
und die maximale, mittlere Temperatur der Betone CO1 
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und CO23 miteinander verglichen. Man erkennt die 
Auswirkung der geringeren Hydratationswärme des 
CO23. 











z’ = 0.033 m
z’ = 0.433 m
z’ = 0.767 m















] t = 24 h
t = 48 h
t = 72 h
t = 168 h
t = 336 h
t = 672 h
slab CO1-1-FH-15
 
Bild 5.8: Sohle CO1-1-FH-15. Abhängigkeit der Be-
tontemperatur vom Alter und dem Abstand 
z’ über UK Sohle 
Fig. 5.8: Slab on ground CO1-1-FH-15. Concrete 
temperature dependent on age and eleva-
tion z’ from bottom edge of slab 
 
Bild 5.9: Sohle CO1-dc-Tc0. Einfluss der Sohldicke, 
Frischbetontemperatur und Jahreszeit auf 
die maximale Temperatur im Kern 
Fig. 5.9: Slab on ground CO1-dc-Tc0. Influence of 
slab thickness, fresh concrete temperature 
and season of casting on max. temperature.  
 
 
Bild 5.10: Sohle CO1-dc-Tc0. Maximale Temperatur-
differenz zwischen Mitte und oberem Rand 
abhängig von Sohldicke, Frischbetontempe-
ratur und Jahreszeit der Herstellung 
Fig. 5.10: Slab on ground CO1-dc-Tc0. Max. tempe-
rature diff. ∆T betw. center and top edge of 
slab dep. on thickness of slab, fresh con-
crete temp. and season of casting. 
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Bild 5.11: Sohle CO1-1-FH-15. E-Modul abhängig 
vom Alter und Abstand z’ über UK Sohle 
Fig. 5.11: Slab on ground CO1-1-FH-15. E-modulus 
dep. on age and elevation z’ above ground. 
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Bild 5.12: Sohle CO1-1-FH-15. Abh. der Zugfestigkeit 
vom Alter und Abstand z’ über UK Sohle. 
Fig. 5.12: Slab on ground CO1-1-FH-15. Tensile 
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Bild 5.13: Sohle CO23-1-FH-15. Abh. der Betontem-
peratur v. Alter und Abst. z’ über UK Sohle. 
Fig. 5.13: Slab on ground CO23-1-FH-15. Temp. dep. 
on age and elev. z’ above ground 
 
Bild 5.14: Max. Temperatur und max. mittlere Tem-
peratur abhängig von der Sohldicke und 
vom Wärmefreisetzungspotential - Betone 
CO1 und CO23, Herstellung FH 
Fig. 5.14: Slab on ground. Max. temperature in core 
and max. mean temp. dep. on thickness on 
slab and heat potential. CO1 and CO23. 
 
5.6.4 Temperatur in Wänden auf Funda-
menten oder Sohlplatten 
5.6.4.1 Eingangsparameter 
Die Berechnung erfolgte für das in Bild 5.15 dargestellte 
System. Die Temperaturen gelten für den Schnitt in 
halber Wandlänge l/2 (x = 0; Symmetrieachse). Beträgt 
die Wandschlankheit l/hc ≥ 2,5, dann kann man nähe-
rungsweise in halber Wandlänge von zweidimensiona-
ler Wärmeleitung ausgehen: kein Wärmestrom in 
Wandlängsrichtung. Die Berechnung erfolgt für die 
Betone CO1 und CO23 (s. Anlage A1), die Eingangspa-
rameter entsprechen Abschn. 5.6.3. In Abänderung 
davon wurde die Frischbetontemperatur zu 12°C ange-
setzt: Die Wandschalung besteht aus Holz. Die Ein-
schaldauer beträgt 72 h. 
5.6.4.2 Temperaturfelder 
Die Bild 5.16 und Bild 5.17 zeigen die Temperaturfelder 
für zwei Alter bei Verwendung der Betone CO1 und 
CO23. An Fuß und Krone der Wand ist die Wärmelei-
tung noch deutlich zweidimensional. Der wärmeablei-
tende Effekt des Fundaments und Bodens ist ausge-
prägt. Rd. 2/3 der Wandhöhe weisen eine i.w. gleiche 
Temperaturverteilung auf (ungef. eindimensionale 
Wärmeleitung). 
Zur Berechnung der Zwangsspannungen und -schnitt-
größen benötigt man die über die Wanddicke dc und 
Fundamentbreite df gemittelte Temperatur Tm(z, t). Bild 
5.18 zeigt die symmetrische Temperaturverteilung 
T(z, y, t) in der Wand in beliebiger Höhe zk über dem 
Wandschwerpunkt. Hieraus kann man die Temperatur 
Tm(z, t) bilden, die über die Höhe nichtlinear verteilt ist. 
Die Koordinate zk kennzeichnet den Schwerpunkt der 
Stabelemente mit dem Querschnitt jk ddA ⋅=∆ . 
 
Bild 5.15: Geometrie des untersuchten Wand/Funda-
ment-Systems und Temperaturverteilung 
Fig. 5.15: Geometry of wall foundation system and 
temperature distribution 
In Bild 5.19 ist die über die Wanddicke gemittelte Tem-
peratur Tm(z’, t) und deren Gesamtmittel Tm(t) für den 
Beton CO1 und das WFS von Bild 5.15 aufgetragen. 
Die Koordinate z’ zählt von UK Fundament. Der Größt-
wert max Tm(t) für Beton CO1 beträgt rd. 32°C, für 
Beton CO23 rd. 23°C. 
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In Bild 5.20 ist die Temperatur Tm(z’, t) für den Beton 
CO1 abhängig von der Höhe z’ für unterschiedliche 
Alter aufgetragen. 
Man erkennt, dass die mittleren Temperaturen im Hö-
henbereich z′ = 2 bis 4 m nur wenig von der z′ abhän-
gen. Bei CO1 beträgt der Größtwert max Tm ≈ 38°C 
(vergl. Sohle dc = 1m, max Tm ≈ 35°C) und bei CO23 ist 
max Tm ≈ 28°C (vgl. Sohle dc = 1m, max Tm ≈ 25°C). In 
diesem Bereich tritt i.w. eindimensionale Wärmeleitung 
auf. Die dargestellten Temperaturverläufe deuten an, 
dass für den Zwang die freie mittlere Dehnung über die 




Bild 5.16: Isometrische Darstellung der Temperatur-
felder im Alter 24 und 48 h - WFS CO1-FH-
12-1.25 
Fig. 5.16: Isometrie depiction of temperature at age 
24 and 48 h - WFS CO1-FH-12-1.25 
 
 
Bild 5.17: Mittlere Temperatur in der Wand am Ort zk 
über dem Wandschwerpunkt 
Fig. 5.18: Mean temperature in wall in elevation zk 
above center of wall 
 
 
Bild 5.18: Isometrische Darstellung der Temperatur-
felder im Alter 24 und 48 h - WFS CO23-
FH-12-1.25 
Fig. 5.17: Isometric depiction of temperature at 24 




5.6.4.3 Freie Verformung 
Aus den nichtlinear verteilten Temperaturen Tm(z’, t) 
kann man - getrennt für die Wand und das Fundament - 
die stellvertretenden Ebenen der freien Verformungen 
berechnen. Dies sind im jeweiligen Bauteilschwerpunkt 
durch die freie Mittendehnung ε0m und freie Krümmung 
κ0 beschrieben. In Bild 5.21 und Bild 5.22 sind die frei-
en Verformungen ε0m und κ0 - berechnet mit den 
Gln. (6.5) und (6.6) - dargestellt. Bei beiden Betonen ist 
die Expansionsphase ausgeprägt und langandauernd. 
Die Kontraktionsdehnungen des Betons CO1 in der 
Wand übertreffen jene des CO23 deutlich. Die freien 
Dehnungen und Krümmungen im Fundament sind eher 
klein. 












] z’ = 0.083 m
z’ = 0.750 m
z’ = 1.583 m




Bild 5.19: Mittlere Temperatur über die Wanddicke 
Tm(z’, t) abhängig vom Alter und Abstand z’ 
über UK Fundament. WFS CO1-FH-12-1.25 
Fig. 5.19: Mean temperature over wall thickness 
Tm(z’, t) dependent on age and z’ above 
bottom of foundation. WFS CO1-FH-12-
1.25 





















Bild 5.20: Mittlere Temperatur über die Wanddicke 
abhängig vom Alter und vom Abstand z’ 
über UK Fundament. CO1-FH-12-1.25 
Fig. 5.20: Mean temperatures over wall thickness 
Tm(z’, t) dependent on age and z’ above 
bottom of foundation. CO1-FH-12-1.25 


























Bild 5.21: Wand/Fundament-System WFS CO1-FH-
12-1.25. Mittlere freie Verformungen ab-
hängig vom Alter 
Fig. 5.21: Wall-foundation system WFS CO1-FH-12-
1.25. Mean free deformation dependent on 
age 



























Bild 5.22: Wand/Fundament-System WFS CO23-FH-
12-1.25. Mittlere freie Verformungen ab-
hängig vom Alter 
Fig. 5.22: Wall-foundation system WFS CO1-FH-12-
1.25. Mean free deformation dependent on 
age 
 
5.6.5 Temperaturen in stabförmigen Aus-
schnitten aus Decken  
5.6.5.1 Vorbemerkungen 
Decken, die in ältere Wandscheiben und Unterzüge 
einbinden, können beträchtlichen Zwang erfahren. Die 
Bauteiltemperaturen, sowie die freien Verformungen ε0m 
und κ0 können vereinfacht für einen langen, 1m breiten 
Streifen (parallel zu den Spannweiten lx, ly) berechnet 
werden. Dabei kann man von eindimensionaler Wärme-
leitung normal zu Ober- und Unterfläche der Decken-
scheibe ausgehen. Zu beachten ist, dass sich die Wär-
meübergänge an diesen Flächen voneinander un-
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terscheiden können (z.B. noch eingeschalte Unterseite, 
mit PE-Folie abgedeckte oder bereits freie Oberseite). 
Die Übergangsgebiete zu „kalten” Nachbarbauteilen 
stellen Wärmesenken dar, die strenggenommen eine 
zweidimensionale Berechnung der Temperaturvertei-
lung erfordern. Sie können aber auch näherungsweise 
erfasst werden. Nachfolgend werden die Ergebnisse 
einiger Berechnungsbeispiele dargestellt. 
5.6.5.2 Eingangsparameter 
Es werden Deckenstreifen mit den Dicken dc = 0,5; 1,0 
und 1,5 m aus dem Beton C01 bei Herstellung im Früh-
jahr/Herbst untersucht. Die Deckenoberseite ist 72 h mit 
PE-Folie abgedeckt. Die Deckenschalung aus Holz wird 
im Alter 72 Stunden abgesenkt, bei ggf. fortbestehender 
Rüstung. Die Frischbetontemperatur wurde zu 12°C 
angenommen. Nach 72 Stunden werden gleiche Wär-
meübergänge und Lufttemperaturen an beiden Flächen 
angesetzt. Bzgl. weiterer Parameter s. Anhang A1. Die 
Koordinate z zählt von Deckenmitte. 
5.6.5.3 Temperaturfelder 
In Bild 5.23 sind die Temperaturen T(z, t) für die 1 m 
dicke Decke abhängig vom Alter dargestellt. Die Tem-
peratur steigt mit der Dicke an. Ihr Größtwert in halber 
Dicke wird im eingeschalten Zustand erreicht. Bild 5.24 
zeigt die mittlere Temperatur für alle drei Streifen. 











z’ = 0.025 m
z’ = 0.125 m
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Bild 5.23: Temperatur abhängig vom Alter und Ab-
stand z für den 1 m dicken Deckenstreifen. 
CO1-1-FH-12-72 
Fig. 5.23: Temperature dependent on age and eleva-




Bild 5.24: Größtwert der Temperatur in Mitte und 
mittlere Temperatur im Deckenstreifen un-
terschiedlicher Dicke - CO1 
Fig. 5.24: Maximum temperature in axis and maxi-
mum mean temperature in cut-out from slab 
dependent on thickness. CO1-dc-FH-12-72 
 
5.6.5.4 Mittlere freie Dehnungen 
In Bild 5.26 sind die mittleren freien Dehnungen - be-
rechnet mit Gl. (6.6) - aufgetragen. Die Deckendicke 
wirkt sich - in der Expansionsphase - deutlich auf die 
Größe der positiven Dehnung und deren Dauer aus. Je 
dicker die Decke, umso größer ist die Expansion und 
umso länger die Expansionsphase. Die minimale Kon-
traktionsdehnung nach erfolgtem Temperaturausgleich 
ist für alle Decken gleich: ≈ -0,09 o/oo. 
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Bild 5.25: Mittlere Temperatur abhängig vom Alter 
und Deckendicke. CO1-X-FH-12-72 
Fig. 5.25: Mean temperature dependent on age and 
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Bild 5.26: Freie mittlere Dehnung abhängig vom Alter 
und von der Deckendicke. CO1-dc-FH-12-
72 
Fig. 5.26: Mean free strain dependent on age thick-
ness of cut-out from slab. CO1-dc-FH-12-72 
 
5.6.5.5 Zugfestigkeit und E-Modul 
Bild 5.27 und Bild 5.28 zeigen die altersabhängigen 
Mittelwerte der Zugfestigkeit und des E-Moduls über die 
Dicke, sowie die Werte für den Bauteilrand und Bau-
teilmitte für die 1m dicke Decke. Die Unterschiede infol-
ge der Veränderlichkeit des Hydratationsgrads über die 
Bauteildicke sind gering. Dies gilt auch für die Decken-
dicke dc = 0,5 und 1,5 m. 


















Bild 5.27: Abhängigkeit der Zugfestigkeit vom Alter für 
den Rand und die Mitte der 1 m dicken De-
cke sowie Mittel. CO1-1-FH-12-72 
Fig. 5.27: Tensile strength dependent on age at edge, 
center and in average for the cut-out from 
slab CO1-1-FH-12-72 
 














Bild 5.28: Abhängigkeit des Zugelastizitätsmoduls 
vom Alter für den Rand und die Mitte der 
1 m dicken Decke sowie im Mittel. CO1-1-
FH-12-72 
Fig. 5.28: Tensile Young’s modulus dependent on age 
at egde, center and in average for the cut-
out from slab. CO1-1-FH-12-72 
 
5.7 Besondere Temperaturfälle 
5.7.1 Vorbemerkungen 
Die vorgestellten Berechnungsergebnisse gelten für be-
stimmte Paarungen der Frischbetontemeratur und mitt-
lerer Tagestemperatur (Jahreszeit der Betonage), die in 
der Praxis auftreten. 
Aber darüber hinaus treten Fälle auf, in denen eine 
gezielte Anhebung oder Absenkung der Frischbeton-
temperatur gegenüber der jahreszeitlich bedingten (Na-
türlichen) zur Rissminimierung unumgänglich ist. In 
diesem Zusammenhang sind auch die in-situ Kühlung 
oder Erwärmung des eingebauten Frischbetons bis zu 
einem bestimmten Hydratationsgrad und verwandte 
Maßnahmen zu nennen. 
Auf die gezielte Temperaturbeeinflussung des Frisch-
betons im Transportbetonwerk wird nicht weiter einge-
gangen. Es wird auf [21, 22, 117] verwiesen. Desglei-
chen können hier komplexe Temperaturberechnungs-
fälle, wie sie z.B. im Behälterbau etc. auftreten können, 
nicht behandelt werden (Rotationsschalen u.a.m.). Hier 
wird auf [94] verwiesen. Im folgenden werden einige 
besondere Aspekte der Temperaturberechnungen be-
handelt. 
5.7.2 Kühlung und Erwärmung des einge-
bauten Betons 
5.7.2.1 Rohrinnenkühlung 
Durch eine Rohrinnenkühlung kann während der ersten 
frühen Phase der Betonerhärtung ein Teil der freige-
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setzten Wärme abgeführt und damit das Reißrisiko 
gemindert werden. Diese Maßnahme ist kostspielig. Sie 
wird deshalb selten und nur dann angewandt, wenn mit 
üblichen betontechnologischen, konstruktiven und aus-
führungstechnischen Maßnahmen eine zuverlässige 
Trennrissvermeidung nicht gelingen kann. 
 
Bild 5.29: Tunnelquerschnitt (Senkkasten) 
Fig. 5.29: Cross-section of tunnel (caisson) 
Bild 5.29 zeigt den Querschnitt eines Fernbahn-/Stra-
ßentunnels, der als Caisson ausgeführt worden ist und 
später vollständig im Grundwasser liegt. Die unerlässli-
che Dichtheit der Konstruktion erzwang die Kühlung der 
Außenwände. Die Kühlung darf nur solange aufrecht 
gehalten werden, wie der junge Beton in der Lage ist, 
die lokalen Spannungsspitzen um die Kühlrohre durch 
Relaxation und Mikrorissplastizität abzubauen. Eine zu 
lange und zu intensive Kühlung provoziert Risse im 
Bauteilinneren. Bild 5.30 zeigt die Betontemperaturen in 
der rechten Außenwand [143]. 
Mit der Dimensionierung der Rohrinnenkühlung, sowie 
mit der Berechnung der Temperatur- und lokalen Span-
nungsfelder haben sich zahlreiche Arbeiten befasst, so 
z.B. [97, 41, 39, 8]. Ausführungstechnische Hinweise 
enthält [41]. 





















Bild 5.30: Rohrinnenkühlung und Betontemperatur in 
der rechten Außenwand des Senkkastens 
Fig. 5.30: Cooling by pipes and temperature in right-
hand side external wall of caisson 
5.7.2.2 Betonerwärmung 
Betoniert man gegen ein altes und kaltes Bauteil, so 
stellt dieses mitsamt dem darunter liegenden Boden 
eine Wärmesenke dar. Dies ist besonders ausgeprägt 
in kalter Jahreszeit. Um die Erhärtung des jungen Be-
tons im Gang zu halten und eine starke Rissbildung zu 
vermeiden, kann man das Altbetonteil vorsichtig er-
wärmen. Hierzu hat man elektrische Heizdrähte oder 
die Rohrinnenerwärmung des Altbetons angewandt 
[41]. In [97] wird gezeigt, wie die Rohrinnenkühlung 
einer Wand mit der Rohrinnenerwärmung der Sohlplatte 




5.7.3.1 Einfluss der Betonier-
geschwindigkeit 
Bei den vorgestellten Ergebnissen wurde eine instanta-
ne Herstellung des Bauteils unterstellt. Diese Annahme 
ist für Decken und Sohlen geringer Flächenausdehnung 
und sowie für Wandabschnitte tolerierbar. Bei dicken 
Sohlen großer Grundrissfläche führt die Annahme in-
stantaner Herstellung jedoch zu Fehlern [45]. Die Tem-
peraturen werden überschätzt.  
 
Bild 5.31: Abbildung des kontinuierlichen Betonierens 
einer dicken Sohlplatte durch Schichten 
Fig. 5.31: Modeling of continous casting of a thick 
slab on ground by layers 
Die Berechnung der Temperaturen in dicken Sohlen, 
die mit einer vorgegebenen Steiggeschwindigkeit  
ccc t/dx =&  [m/h]  
betoniert werden, ist mit dem hier vorgestellten Re-
chenverfahren unproblematisch. Die Vorgehensweise 
wird in Bild 5.31 erläutert. Die Betonherstellung wird 
durch n instantane Schichten der Dicke ∆dc treppen-
förmig abgebildet. Man erkennt z.B. für die erste 
Schicht, dass während der Zeitspanne ∆tc der äußere 
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Wärmeübergang, danach aber der innere Wärmeüber-
gang zwischen Schicht 1 und 2 maßgebend wird, u.s.w. 
In [45] wurde der Einfluss der Steiggeschwindigkeit für 
eine 6 m dicke Fundamentplatte eines Hochhauses 
untersucht (rd. 20.000 m3, s. [55]). In Bild 5.32 werden 
die gemessenen und berechneten Temperaturen für 
diese Sohle verglichen. 
 
Bild 5.32: Gemessene und berechnete Betontempera-
turen für eine 6 m dicke Fundamentplatte 
Fig. 5.32: Measured and calculated temperature for 
foundation slab with thickness 6 m 
 
5.7.3.2 Betonierabschnitte 
Nicht nur wegen der Betonaufheizung und Risskontrol-
le, sondern auch aus ausführungstechnischen und 
wirtschaftlichen Gründen werden Bauteile in Abschnit-
ten hergestellt. Die Unterteilung in Abschnitte und Ab-
schnittsgrößen sind vorhabensspezifisch zu entschei-
den. Hier muss der Hinweis auf Übersichtsarbeiten 
genügen [78], [8], [109], [110], [101], [102], [30]. 
5.8 Zusammenfassung 
Wesentliche Voraussetzung einer wirksamen Rissver-
meidung ist die Kenntnis der Betontemperaturen in 
kritischen Bauteilbereichen. Welche Parameter und 
Ansätze zur Temperaturberechnung benötigt werden 
und eine wichtige Rolle spielen, wird anhand von Bei-
spielrechnungen gezeigt. 
Die Temperaturdifferenzen innerhalb eines Bauteils, 
zwischen einem jungen Bauteil und einem älteren 
Nachbarbauteil bzw. zur Luft stellen den wesentlichen 
Antrieb der Rissbildung dar. Sofern man über Messwer-
te von Temperaturmessungen an bauteilähnlichen 
Abschnitten etc. nicht verfügt, muss man bei Bauteilen, 
bei denen ein hoher Zwang und eine unerwünschte 
Trennrissbildung zu erwarten sind, das Temperaturfeld 
berechnen (bei Betonen mit niedrigem Wasserbindemit-
telwert W/C < 0,50 ist mit erhöhter Kontraktion infolge 
des autogenen Schwindens auszugehen). Dies wird 
erforderlich, sofern kritische Temperaturdifferenzen als 
Ersatzrisskriterium eingehalten werden müssen, aber 
erst recht, sofern man ein Spannungskriterium zur 
Risskontrolle anwendet (s. Abschn. 7). 
6. Freie Verformungen und  
Behinderungen 
6.1 Ziel und Vorgehen 
Die frühe Rissbildung in massigen, jungen Betonbautei-
len wird durch lastunabhängige Verformungen und 
deren Behinderung bewirkt. Lastunabhängige Verfor-
mungen werden hier als freie, also unbehinderte Ver-
formungen verstanden. Freie Verformungen werden 
verursacht durch die 
• Hydratationswärme des Betons und der damit ver-
bundenen Erwärmung und Abkühlung des Bauteils; 
(s. Abschn. 3) und das  
• autogene Schwinden (s. Abschn. 4). 
Der Beitrag des Trocknungsschwindens ist in den ers-
ten Wochen vernachlässigbar. Es kann jedoch im spä-
teren Alter zu einer nennenswerten Kontraktion des 
Bauteils führen. Dies gilt auch für eine spätere Tempe-
ratureinwirkung infolge Witterung und Betrieb des Bau-
werks. Das Schrumpfen und Sacken des Frischbetons 
sowie eine ungleichmäßige Setzung des Baugrunds 
werden hier nicht betrachtet. In diesem Abschnitt wer-
den die Komponenten der freien Verformungen und 
Arten der Behinderungen dargestellt. 
6.2 Freie Verformungen 
6.2.1 Komponenten der freien 
Verformungen 
Im Zuge der Entstehung und des Abflusses der Hydra-
tationswärme entstehen am Bauteilort j =ˆ  (x,y,z) freie 
Temperaturdehnungen: 
( )( ) ( ).tTtT jTjTi0 ∆α=ε  (6.6.1) 
Bei Betonen zunehmender Festigkeit (niedrige W/Z-
Werte) gesellt sich das autogene Schwinden εasj hinzu. 
Die lastunabhängige, freie Dehnung wird insgesamt mit 
asjTj0j0 ε+ε=ε  (6.6.2) 
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bezeichnet. Zu ihrer wirklichkeitsnahen Vorhersage ist 
die vorlaufende Berechnung der Felder der Bauteiltem-
peratur und des autogenen Schwindens erforderlich. 
Weil das Temperaturfeld über den Querschnitt nichtli-
near verläuft, gilt dies auch für die freien Dehnungen. In 
Bild 6.1 ist deren Verteilung für einen streifenförmigen 
Ausschnitt aus einer Platte dargestellt. Die freien Ver-
formungen des Streifens können durch Einführen der 
Ebene der freien Dehnungen EFD in folgende Kompo-
nenten aufgeteilt werden: 
m0εˆ , mittlere Dehnung, gleichförmiger Anteil; 
0κˆ ,  freie Krümmung, linearer Anteil; 
0εˆ∆ ,  nichtlinearer Anteil. 
 
Bild 6.1: Komponenten der freien Dehnung 
Fig. 6.1: Components of free strain 
Die EFD erhält man über die Momente 0ter und 1ster 
Ordnung. Die EFD kompensiert die Abweichungen 
zwischen der ebenen und nichtlinearen Dehnungsver-
teilung. Sie ist in Bild 6.2 für eine Wand auf Fundament 
dargestellt. Die Behinderung erzeugt von m0εˆ  eine 
Zwangnormalkraft, jene von 0κˆ  ein Zwangmoment und 
jene der Dehnungsdifferenz 0εˆ∆  Eigenspannungen. 
6.2.2 Ebene der freien Dehnungen und 
maßgebende freie Verformungen 
Zur Beschreibung des nichtlinearen Verhaltens des Be-
tons und freien Dehnungen kann man den Querschnitt 
durch Lamellen diskretisieren, Bild 6.3. Diese weisen im 
frühen Betonalter einen unterschiedlichen, dem Erhär-
tungsfortschritt folgenden E-Modul auf. Dies führt, 
streng genommen, zu einer Verschiebung ei des wirk-
samen Schwerpunkts Ce gegenüber dem geometri-
schen Cc (s. Bild 6.3). Untersuchungen haben gezeigt, 
dass diese Verschiebung ab t ≈ 56 h i. allg. vernachläs-
sigt werden kann. Bezgl. weiterer Ableitungen zu ei und 
anderen Größen wird auf Anlage 2 verwiesen. 
Die Dehnungsgeschichte der Lamelle k und der mittle-
ren Dehnung kann als Treppe mit Stufen zu den Zeit-
punkten i abgebildet werden, s. Bilder 6.4 und 6.5. 
 
Bild 6.2: Ebene der freien Dehnungen bei der Wand 
auf Fundament 
Fig. 6.2: Plane of free strains for the wall on founda-
tion 
 
Bild 6.3: Wirksamer Schwerpunkt und mittlerer E-
Modul zum Zeitpunkt t 
Fig. 6.3: Effective center of gravity and distribution of 





Bild 6.4: Abbildung der Geschichte der freien Deh-
nung der Lamelle k durch Treppenstufen 
Fig. 6.4: Depiction of history of free strain of strip k 
by steps 
Drückt man die mittlere Dehnung und Krümmung als 
Inkremente (Stufenhöhe) zum Zeitpunkt i - jedoch ohne 
Berücksichtigung des ortsveränderlichen Elastizitäts-

































Bild 6.5: Abbildung der Geschichte der mittleren 
freien Dehnung durch Treppenstufen 
Fig. 6.5: Depiction of history of mean free strain by 
step 
Die Gln.(6.3) und (6.4) gelten für ausgehärteten Beton 
(Eki = Emi). Für jungen Beton t < 168 h muss die Verän-
derlichkeit des Elastizitätsmoduls berücksichtigt werden 




















































Bild 6.6: Freie mittlere Dehnung abhängig vom Alter 
für eine Sohle dc = 1 m. CO1-1-FH-15 
Fig. 6.6: Mean free strain and curvature dependent 
on age for a slab on ground dc = 1 m. CO1-
1-FH-15 















Bild 6.7: Freie Krümmung abhängig vom Alter für 
eine Sohle dc = 3 m. CO1-3-FH-15 
Fig. 6.7: Free mean strain and curvature dep. on age 
for a slab on ground dc = 3 m. CO1-3-FH-15 
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Summiert man die Inkremente von t1 bis tn, so erhält 













i01n0  (6.8) 
In den Bildern 6.6 und 6.7 sind beispielhafte Auswer-
tungen mit den Gln.(6.3) bis (6.8) für die Sohle mit 
dc = 1 m und 3 m (CO1, Anhang 1, Herstellung im Früh-
jahr / Herbst) dargestellt. Die freie Dehnung nach 
Gl.(6.3), mod 1, weicht von der gewichteten, Gl.(6.5), 
mod 2a, beträchtlich ab. Bei der freien Krümmung ist 
die Abweichung zwischen den Gln.(6.4) und (6.6) ge-
ringer. 
Die freien Verformungen der Bilder 6.6 und 6.7 sind die 
maßgebenden freien Verformungen, die - bei Behinde-
rung - zur Zwangnormalkraft Nn1 und zum Zwangmo-
ment Mn1 führen. Den lokalen nichtlinearen Dehnungs-
anteil erhält man durch Subtraktion am Ort: 
k0m0k0k0 z⋅κ−ε−ε=ε∆  (6.9) 
Die hier dargestellten Beziehungen gelten für den Fall 
der eindimensionalen Wärmeleitung (z.B. Sohle auf 
Boden). Die Beziehungen bei zweidimensionaler (z.B. 
Wand auf Fundament) und dreidimensionaler Wärme-
leitung können entsprechend hergeleitet werden. 
6.3 Arten der Behinderung im Überblick 
Werden die freien Verformungen behindert, entstehen 
Eigen- und Zwangspannungen (-schnittgrößen). Fol-
gende Arten der Verformungsbehinderung können 
unterschieden werden: 
• Verformungsbehinderung des nichtlinearen Deh-
nungsanteils innerhalb des Bauteils. Sie wird auch 
als innerer Zwang bezeichnet und ist mit Eigen-
spannungen verbunden. Eigenspannungen bilden 
im Querschnitt eine Gleichgewichtsgruppe. 
• Verformungsbehinderung des konstanten und/oder 
linearen Dehnungsanteils durch Nachbarbauteile 
etc. (z.B. junge Wand auf altem Fundament; s. Bild 
6.8b). Sie wird oft als äußerer Zwang bezeichnet. 
Die Behinderung der freien Verformungen kann 
punktuell an den Enden des jungen Betonbauteils, 
kontinuierlich oder diskontinuierlich über dessen 
Länge erfolgen. Die Zwangreaktionen bilden eine 
Gleichgewichtsgruppe. 
In [94] wird für Behälterbauwerke ein Überblick über 
häufige Festhaltungen und deren baustatische Mo-
dellierung gegeben. In der Regel können die behin-
dernden Betonbauteile als ausgehärtet und ideal-
elastisch angesehen werden. Die Endbehinderung 
durch ältere Bauteile kann durch Dehn- und Drehfedern 
beschrieben werden (s. Bild 6.8a). Zur linienförmigen 
Behinderung, Bild 6.8b, gehört auch das Dick+Dünn-
Problem, Bild 6.8c, für ein Behälterbauwerk. Wand und 
Krone werden gleichzeitig aus einem Beton hergestellt, 
erhärten aber mit unterschiedlicher Geschwindigkeit. 
Die freien Verformungen einer Sohlplatte werden durch 
die Interaktion mit dem Baugrund behindert (s. Bild 
6.20). Der Baugrund kann näherungsweise als elasti-
scher Stoff behandelt werden. Die Interaktion kann über 
das elastische Zusammenwirken von Sohle und Boden 
z.B. mit Kontaktelementen (Reibungs-, Feder- etc.) 
beschrieben werden. Pfähle stellen punktuelle Festhal-
tungen dar (s. Bild 6.8e). 
 
Bild 6.8: Einige Fälle von externer Behinderung 
Fig. 6.8: Serveral cases of external restraint 
Beim ausgehärteten, weitgehend elastischen Betonbau-
teil (Alter ≈ 2 bis 3 Wochen) können die Zwangschnitt-
größen bzw. Spannungen mit den Verformungskompo-
nenten ε0m und κ0 und mit dem wirksamen E-Modul 
abgeschätzt werden (der Behinderungsgrad muss zu-
vor bestimmt worden sein). Dieses Vorgehen führt sich 
beim jungen Bauteil zu Fehlern, weil der Beton noch 
altert und ausgeprägt viskoelastisch ist. 
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6.4 Einfache Grundfälle des Zwangs und 
Behinderungsgrad 
6.4.1 Elastischer Dehnstab und Dehnbe-
hinderungsgrad 
Der elastische Dehnstab von Bild 6.9 sei zentrisch ge-
zwängt. Die freie mittlere Dehnung ε0m wird behindert. 
Die Nachgiebigkeit der Nachbarbauteile wird durch eine 
Dehnfeder mit der Federsteifigkeit ca [mm/N] beschrie-
ben. Das Gleichgewicht erfordert: N = - Na. Die Verträg-
lichkeitsbedingung lautet: 
∆l0 + ∆lm - ∆lR = 0 (6.10) 
 
 
Bild 6.9: Federnde Behinderung des elastischen 
Dehnstabs 
Fig. 6.9: Resilient restraint of elastic bar 
Mit den Stabverformungen 
∆l0  = ε0ml (freie Verformung), 
∆lm  = lAE
N
 (Zwangverformung), 
∆lR  = -N ca (residuelle (sichtbare) Verformung) 





















der Dehnbehinderungsgrad. Er beträgt für 
ca = 0  Ra = 1 (totaler Dehnzwang), 
ca = ∞  Ra = 0 (völlig ungezwängtes Bauteil). 
Beim totalen Zwang wird - wie Bild 6.10 zeigt - bei einer 
mittleren Dehnung ε0mr gleich der Zugbruchdehnung εcu 
des Betons die Erstrisskraft Nr1 erreicht. Beim nachgie-
bigen Zwang wird sich der erste Riss, je nach Behinde-
rungsgrad bei größeren Werten - ε0m einstellen. Die 
realistische Einschätzung der Behinderung ist oft müh-
sam aber notwendig. Der oft aus Bequemlichkeit ange-
nommene, totale Zwang ist genauso selten wie die 
vollständige Nachgiebigkeit. 
 
Bild 6.10: Einfluss des Behinderungsgrads auf die 
Zwangkraft beim elastischen Dehnstabs 
Fig. 6.10: Influence of degree of axial derformation on 
restraint force for the elastic bar 
 
6.4.2 Elastischer Biegestab und Biegebe-
hinderungsgrad 
Zur Definition des Biegebehinderungsgrads Rb beim 
elastischen Biegestab dient Bild 6.11. Er lautet für das 
dargestellte System bei Bezug auf das Zwangmoment 







=  (6.13) 
mit: 
Ic Trägheitsmoment 
cb Drehfedersteifigkeit in [rad/Nmm] 
Das Zwangmoment lautet mit M0 = κ0 Elc: 
b0RMM = . (6.14) 
Der in Bild 6.10 für den Dehnstab gezeigte Zusammen-
hang gilt prinzipiell auch für den Biegestab. Andere von 
diesem einfachen Grundfällen abweichende Systeme 
und Festhaltungen können mit üblichen baustatischen 




Bild 6.11: Federnde Drehbehinderung des elastischen 
Dehnstabs 
Fig. 6.11: Resilient rotational restraint for the elastic 
bar 
 
6.4.3 Viskoelastischer Dehnstab 
Durch Kriechen und Relaxation des ungerissenen Be-
tons wird der Zwang verringert. Das System des viskoe-
lastischen Dehnstabs entspricht Bild 6.9. Die freie Deh-
nung ε0m möge bei t1 sprungartig einsetzen und kon-
stant bleiben. Es wird ein konstanter E-Modul 
E1 = E = konstant während der Beanspruchungsdauer 
(tn - t1) verfügt. In Bild 6.12 werden die wichtigsten Defi-
nitionen der hier unterstellten, linearen Viskoelastizität 
ohne Alterung dargestellt. Der Zwangkraftabbau hängt 
u.a. von der gewählten Kriechfunktion ϕ(tn - t1) bzw. 
Relaxationsfunktion ψ(tn - t1) ab. Beide hängen hier wie 
folgt zusammen: 
( ) ( )inin tt1
1tt
−ϕ+
=−ψ . (6.15) 
Beschreibt man z.B. das viskoelastische Verhalten mit 
einem Maxwell-Modell (Feder + Dämpfer in Reihe), so 

















Hierin sind N1 die elastische Zwangkraft, Gl. (6.11); Ra1, 
elastischer Dehnbehinderungsgrad, Gl. (6.12) bei t1. 
Drückt man den 2. Term von Gl. (6.16) mit den beiden 
ersten Gliedern der e-x Reihe aus, so erhält man einen 




ε−≈ . (6.17) 
 
 
Bild 6.12: Begriffe der linearen Viskoelastizität ohne 
Alterung 








=  (6.18) 
kann mit Ra1 = Ra(t1) nach Gl. (6.12) als resultierender 
Dehnbehinderungsgrad angesehen werden. In Bild 6.13 
sind die Zeitverläufe der Zwangnormalkraft und des 
Dehnbehinderungsgrads qualitativ dargestellt.  
Der Elastizitätsmodul wird in den Gln. (6.16) und (6.17) 
häufig durch den wirksamen E-Modul Ee ausgedrückt, 







≈ . (6.19) 
Setzt man ihn in die Gl. (6.17) ein, so erhält man mit 
1acem01n RAEN
~
ε−≈  (6.20) 
ein häufig zur Abschätzung der Rissbildung angewand-
te Beziehung, die allerdings ziemlich unscharf ist, wie 
im folgenden gezeigt werden wird. 
Der Zwangaufbau hängt im erhärtenden Betonbauteil 
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u.a. vom zeitlichen Verlauf der zwangerzeugenden 
Dehnung ε0m ab. Der Elastizitätsmodul, die Kriech- bzw. 
Relaxationsfähigkeit des Betons sind altersabhängig. 
Aus diesem Grund sind explizite Lösungen der Zwang-
schnittgrößen meist nicht möglich. Man muss auf in-
krementelle Verfahren zurückgreifen. Dabei werden 
i.d.R. die lineare Viskoelastizität mit Alterung und das 
Superpositionsprinzip unterstellt. 
 
Bild 6.13: Zwangkraft und Dehnbehinderungsgrad 
beim viskoelastischen Dehnstab 
Fig. 6.13: Restraint force and degree of axial restraint 
for the viscoelastic bar 
In Bild 6.6 ist die Entwicklung der freien Dehnung ε0m 
eines 1 m dicken Stabes (eindimensionale Wärmelei-
tung) dargestellt. Ab dem Alter von 1 Woche entstehen 
Kontraktionen. Hier wird gezeigt, wie die Zwangzugkraft 
bestimmt werden kann. 
Die negative Dehnung ε0m(t) wird durch Dehnungsstu-
fen ∆ε0mi abgebildet, s. Bild 6.14. Diese beginnen im 
Alter ti und sind ab dann konstant: ∆ε0mi = const. Über 
die Gleichgewichts- und Verträglichkeitsbedingung 








niaicimi0ni1n RAENN  (6.21) 
mit: 
ψni, Relaxationsfunktion ψ(tn-ti,ti); 0 ≤ ψ ≤ 1; ψii = 1; 
Ei, Elastizitätsmodul im Alter ti, konstant während tn-ti 
und mit dem altersabhängigen Dehnbehinderungsgrad: 
 
Bild 6.14: Inkrementelle Bestimmung der Zwangnor-
malkräfte beim viskoelastischen Dehnstab 
Fig. 6.14: Incremental determination of restraint force 







= . (6.22) 
Das Anwachsen des E-Moduls während der Beanspru-
chungsdauer führt dazu, dass der Dehnbehinderungs-
grad bei Beanspruchungsbeginn am größten ist und mit 
der Zeit abnimmt. Ansätze für die Relaxationsfunktion 
sind Abschn. 4 zu entnehmen. Die Gl. (6.21) kann auch 
mit der Kriechfunktion ϕ(tn-ti,ti) ausgedrückt werden, s. 
Abschn. 4. Die Umhüllende der ∆Ni-Spitzen stellt den 
Verlauf N(tn-ti) dar. Die Zwangnormalkraft ist der Riss-
kraft Nr = fctm A gegenüber zu stellen. Zum Risskriterium 
folgt später mehr. Zur Ergänzung wird hier noch das 
Zwangmoment des Biegestabs von Bild 6.11 ange-
schrieben. Hierzu werden dem Stab die Krümmungs-
stufen ∆κ0i aufgeprägt. Das Zwangmoment des viskoe-








nibicii0ni1n ,RIEMM  (6.23) 
mit Ic, Trägheitsmoment und mit Rbi, Biegebehinde-







= . (6.24) 
Dem Moment M(tn-ti) ist das Rissmoment Mr1 gegen-
über zu stellen. Dehn- und Biegezwang können nähe-
rungsweise superponiert werden. 
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Der nichtlineare Dehnungsanteil, der Eigenspannungen 
erzeugt  und zu frühen Einrissen führen kann, kann mit 
dem beschriebenen Vorgehen nicht erfasst werden. 
Man kann aber mit Gl. (6.9) einen Schätzwert bestim-
men. So beträgt die Eigenspannung z.B. an den Rän-





















 ±=σ  (6.25) 
bzw. in der Stabachse 
( ) ( )[ ] em00E E00z ε−ε≈=σ  (6.26) 
für gleichzeitige Dehn- und Biegebehinderung. 
6.4.4 Größenordnung der freien Verfor-
mungen 
Die maßgebende freie Dehnung ε0m und Krümmung κ0 
ist für Sohlplatten unterschiedlicher Dicke rechnerisch 
untersucht worden. Die Betone stellten Anwendungs-
betone dar, deren adiabatische Wärmefreisetzung ge-
messen worden war. Variiert wurden zudem die Klima-
bedingungen bei der Herstellung und während der 
Erhärtung [81]. 
Die rechnerischen Untersuchungen zeigten folgendes 
einheitliche Verhalten, s. Bilder 6.6 und 6.7. Die Deh-
nung ε0m ist zu Beginn eine Expansion, deren Behinde-
rung mit Längsdruck verbunden ist. Der Wechsel des 
Vorzeichens erfolgt zum Alter tN, das i.w. von der Dicke 
der Sohlplatte abhängt und mit der Sohldicke zunimmt. 
Ab tN ist die Dehnung eine Kontraktion, deren Behinde-
rung eine Zwangzugkraft nach sich zieht. Das Klima bei 
Herstellung übt nur einen geringen Einfluss aus. 
In Bild 6.15 sind die rechnerische Kontraktionsdehnun-
gen ε0m im Alter von 6 Wochen für dc = 1 und 2 m dar-
gestellt. 
Die untersuchten Betone C01 und C023 unterscheiden 
sich im Wärmefreisetzungspotential: C01, 270 kg/m3 
CEM I 32,5 + 70 kg/m3 FA; max Q = 38,4 kWh/m3 und 
C023, 280 kg/m3 CEM III B 32,5 NW HS + 80 kg/m3 
FA; max Q = 28,5 kWh/m3. 
Das Alter tN beträgt: Bei C01 rd. 1 Woche bei dc = 1 m 
und rd. 2,5 Wochen bei dc = 2 m sowie bei C023 rd. 2 
Wochen bei dc = 1 m und rd. 5 Wochen bei dc = 2 m. 
Zum Alter tN sind die Betone weitgehend ausgehärtet. 
Der Zug-E-Modul liegt zwischen 25 und 27 GPa. Der 
Einfluss der höheren Wärmefreisetzung des Betons 
CO1 gegenüber dem CO23 ist deutlich. Mit zunehmen-
der Sohldicke nimmt die Kontraktionsdehnung ab. Bei 
der 2 m dicken Sohle aus Beton CO23 ist der Größtwert 
von |ε0m| nach 6 Wochen noch nicht erreicht. Die Kon-
traktionsdehnung verschwindet nicht. Dies gilt auch für 
Zwangkraft N ∼ |ε0m|, die wird bestenfalls durch Relaxa-
tion vermindert wird. 
 
Bild 6.15: Rechnerische Kontraktionsdehnung von 
Sohlplatten im Alter 6 Wochen abhängig 
von der Betonzusammensetzung, der Sohl-
dicke und vom Klima bei der Herstellung 
Fig. 6.15: Calculate contraction strain of slab on 
ground after 6 weeks dependent on con-
crete composition, thickness of slab and 
season of cast 
 
Bild 6.16: Rechnerische minimale Krümmung κ0 ab-
hängig von der Betonzusammensetzung, 
der Sohldicke und vom Klima bei Herstel-
lung 
Fig. 6.16: Calculated minimal curvature κ0 dependent 
on concrete composition, thickness of slab 
on ground and season of cast 
Die rechnerische freie Krümmung ist von Anbeginn 
negativ. Ihr Minimum liegt ungefähr bei tN/2. Die Sohle 
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schüsselt nach oben. In Bild 6.16 sind die rechneri-
schen Minimalwerte (größtes negatives κ0) für die zuvor 
genannten Parameter aufgetragen. Die freie Krümmung 
verschwindet im Zuge des Temperaturausgleichs. Übrig 
bleibt ggf. eine Restkrümmung, sofern sich die Tempe-
raturen des oberen und unteren Randes voneinander 
unterscheiden. 
6.4.5 Rissbildung und Dehnsteifigkeit 
Die hier betrachteten massigen Betonbauteile sind 
bewehrt (und ggf. vorgespannt). Einen Sonderfall stellt 
die unbewehrte UW-Betonsohle dar. Treten infolge 
Behinderung der lastunabhängigen Einwirkungen Risse 
auf, so sind diese für den Grenzzustand der 
Gebrauchsfähigkeit - gemeinsam mit den lastabhängi-
gen Einwirkungen - von Bedeutung. Im Grenzzustand 
der Tragfähigkeit sind die Schnittgrößen infolge von 
verbliebenem Zwang und Lasten einzugrenzen. Nähe-
res kann [89] entnommen werden. 
Die von den einzelnen Verformungsanteilen verursach-
ten Spannungen und Risse üben unterschiedliche Wir-
kungen aus. Bei einem elastischen Baustoff verschwin-
den die Eigenspannungen im Zuge des Temperatur-
ausgleichs. Bleibt der junge Beton ungerissen, so wer-
den Eigenspannungen infolge Mikrorissplastizität und 
Viskosität des Betons z.T. „eingefroren“. Erreichen 
Zugeigenspannungen allein die lokale Zugfestigkeit des 
Betons, so vernichten sie sich selbst. Dabei schwächen 
sie allerdings den Reißwiderstand des Gesamtquer-
schnitts bei nachfolgendem Zwang (beim Dehnstab 
wird die Erstrisskraft vermindert). Erreicht die Summe 
aus Zugeigen- und -zwangspannungen die lokale Zug-
festigkeit, ist mit einer Biege- oder Trennrissbildung zu 
rechnen. 
Zur Erläuterung der Rissbildung beim total gezwängten 
Dehnstab dient Bild 6.17. Dem Stab wird die Zwang-
dehnung -ε0m stetig aufgezwungen, er antwortet mit 
Trennrissen und Risskräften (diese können rissfördern-
de Eigenspannungsanteile enthalten). Die Erstrisskraft 
führt an der Stelle der geringsten Zugfestigkeit zum 
ersten Riss. Die Zunahme der Risskräfte ist Ausdruck 
der Streuung der Zugfestigkeit. Die Beobachtung zeigt, 
dass Zwangrisse meist Einzelrisse in großem Abstand 
sind. Die Zwangrissbildung findet also auf dem soge-
nannten Erstrissplateau statt (nichtausgeprägtes Riss-
bild). Die Trennrisse verweichen die Dehnsteifigkeit des 
Stabes. 
Weil die Rissbildung nur unscharf erfasst werden kann, 
geht man üblicherweise von einem horizontalen Erst-
rissplateau mit einer wirksamen, mittleren Bauteilzug-
festigkeit zum Zeitpunkt erster Zwangrisse fctme = const 
aus. Bezüglich der wirksamen Bauteilzugfestigkeit fctme 
wird auf Abschn. 4 verwiesen. Der für die Berechnung 
von Eigen- und Zwangspannungen und Vorhersage der 
Rissbildung anzusetzende untere Wert inf fctme wird in 
Abschn. 7 behandelt. Hinweise hierzu enthält der 
Abschn. 4. Bezüglich der heutigen bzw. künftigen 
Normregeln wird verwiesen auf: [89], DIN 1045, 07.88; 
17.6 und E DIN 1045-1, 09.00; 11.2. Hilfsmittel für die 
Praxis enthalten z.B. [66], [89]. 
 
Bild 6.17: Normalkraft-Dehnungsverhalten des total 
gezwängten Dehnstabs mit Rissbildung 
Fig. 6.17: Relationship between restraint force and 
mean strain for the totally restrained r/c-bar 
in the cracked state 
 
6.5 Behinderung von Sohlplatten durch 
den Baugrund 
6.5.1 Steifigkeitsparameter und Boden-
kennwerte 
Bild 6.18 zeigt einen Schnitt durch eine Sohlplatte und 
die freien Verformungen. Im folgenden wird die in der 
Praxis am häufigsten angewandte Unterkonstruktion 
behandelt, die aus einem Kiesplanum auf dem natürli-
chen Boden und einer Betonsauberkeitsschicht 
db ≈ 0,10 m besteht. Bezüglich Gleitschichten wird auf 
[20], [94] verwiesen. 
Die Dehnbehinderung der Sohlplatte wird durch den 
horizontalen Steifigkeitsunterschied zwischen Sohlplat-
te und Baugrund erzeugt. Die Krümmungsbehinderung 
entsteht durch den Unterschied zwischen der Biegestei-
figkeit der Sohle und der lotrechten Steifigkeit des Bo-
dens (elastische Bettung). In Tabelle 6.1 sind die Pa-





Bild 6.18: Sohlplatte und freie Verformungen 
Fig. 6.18: Slab on ground and free deformations 
 
Tab. 6.1: Einflussparameter der Steifigkeiten 
Tab. 6.1: Influence parameter of stiffness 
Baugrund Sohle 
Bodenart Abmessungen 
Steifigkeit Lotrechte Lasten 
Reibungswinkel ϕ Betonzusammensetzung 
Kohäsion c Erhärtungsverlauf 





Mit der Modellierung der Interaktion Sohle/Baugrund 
haben sich zahlreiche Arbeiten befasst (z.B. [94], [92], 
[74]). Dabei wurde von ausgehärtetem und elastischem 
Beton ausgegangen. Beim Zwang im frühen Alter ist 
jedoch die Altersabhängigkeit der Betoneigenschaften 
zu erfassen [81].  
Die Koppelung zwischen Sohle und Boden muss auf 
Basis bodenmechanischer Eigenschaften beschrieben 
werden. Die Tabellen 6.2 und 6.3 geben hierzu An-
haltswerte (aus [79] und anderen Quellen). Mit dem 
Steifemodul Es wird sowohl die horizontale als auch die 
vertikale Bodensteifigkeit (z.B. über den Bettungsmo-
dul) beschrieben. Mit dem Winkel ϕ der inneren Rei-
bung und der Kohäsion c wird die Scherfestigkeit des 
Bodens definiert. In Bild 6.19a ist die Scherfestigkeit 
abhängig von der Druckspannung σn dargestellt. 
Bild 6.19b zeigt die Scherspannungs-Verschiebungs-
linie abhängig von der Lagerungsdichte des Bodens. 
Beide Beziehungen werden zur Beschreibung der 
Dehnbehinderung von Sohlen durch Gleitreibung benö-
tigt. 
Tab. 6.2: Einige Eigenschaften nichtbindiger Böden 
(Anhaltswerte) 
Tab. 6.2: Properties of non-cohesive soills (nominal 
values) 












[-] [kN/m3] [°] [MN/m2] 
Sand, locker, rund 18 30   20 -   50 
Sand, locker, eckig 18 32,5   40 -   80 
Sand, mitteldicht, 
rund 
19 32,5   50 - 100 
Sand, mitteldicht, 
eckig 
19 35   80 - 150 
Sand, dicht, eckig 19 37,5 150 - 250 
Kies ohne Sand 16 37,5 100 - 200 
Schotter 18 40 150 - 300 
 
 
Bild 6.19: Scherfestigkeit und Scherspannungs-
Verschiebungslinie von Böden 
Fig. 6.19: Shear strength and shear-stress displace-
ment line of soils 
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Tab. 6.3: Einige Eigenschaften bindiger Böden (An-
haltswerte) 
Tab. 6.3: Properties of cohesive soils (nominal val-
ues) 
















[-] [kN/m3] [°] [kN/m2] [MN/m2] 
Ton, halbfest 19 25 25 5 - 10 
Ton, steif 18 20 20 2,5 - 5 
Ton, weich 17 17,5 10 1 – 2,5 
Mergel, fest 22 30 25 30 - 100 
Lehm, halb-
fest 
21 27,5 10 5 - 20 
Lehm, weich 19 27,5 - 4 - 8 
Schluff 18 27,5 - 3 - 10 
 
6.5.2 Dehnbehinderungen 
6.5.2.1 Dehnbehinderung durch Gleitrei-
bung 
Reibbeiwert und Grenzwert der Scherspannung 
Bei langen Sohlplatten können zwei Arten der Dehn-
behinderung auftreten: Elastische Verzahnung mit dem 
Untergrund und Gleitreibung an den Enden der Sohlen 
auf der Länge l/2 - xbe (s. Bild 6.20): Im inneren Bereich 
± xbe - zu beiden Seiten der Symmetrieachse - sind die 
freien Verformungen 
∆l0 = ε0m x (6.27) 
klein. Sohle und Boden sind durch Verzahnung mitein-
ander elastisch gekoppelt, eine Relativverschiebung tritt 
voraussetzungsgemäß nicht auf. Auf der Länge (l/2-xbe) 
führen große Wege ∆l0 zur Entkoppelung der Sohle 
vom Baugrund: Die Sohle gleitet. Dort erfolgt die Be-
hinderung durch Gleitreibung bzw. Scherspannungen 
τf(x). Die Bestimmung der Länge xbe erfolgt in 
Abschn. 6.5.2.2. 
Über Gleitreibungsversuche von Betonplatten auf unter-
schiedlichen Untergründen ist mehrfach berichtet wor-
den [94], [57], [74]. Auf Basis von [57] wird folgende 





⋅−+ϕ=µ  (6.28) 
Die Sohlpressung σn ist in kN/m2 einzusetzen. Der 
Grenzwert der Scherspannung beträgt für nichtbindigen 
Boden 
τfu = µf σn (6.29) 
bzw. für bindigen Boden 
τfu = c + µf σn. (6.30) 
Die Sohlpressung σn infolge des Sohleneigengewichts 
beträgt: 
σn0 = ρc dc. (6.31) 
 
 
Bild 6.20: Dehnbehinderung der Sohlplatte, Zerrkräfte 
und Zwangnormalkraft 
Fig. 6.20: Axial restraint of slab on ground, shear and 
restraint force 
Die Sohlpressung kann im Zuge des Baufortschritts an-
wachsen. Dies mindert zwar den Reibbeiwert, die 
Scherspannung wird aber größer. Die Gln. (6.28) bis 
(6.30) sind unscharf. In Tabelle 6.4 sind Reibbeiwerte 
für dc = 1 m und nichtbindige Böden aufgeführt. Die 
Reibbeiwerte für bindige Böden sind niedriger. 
Ausgehend von Versuchsergebnissen wurden Scher-
spannungs-Verschiebungsbeziehungen entwickelt. Die 
geläufigsten Modelle sind in Bild 6.21 dargestellt. Das 
elastisch-plastische Modell (a) ist von [92] für die Be-
rechnung der Zwangspannungen dünner Platten ange-
wandt worden. In Anbetracht vielfältiger Unschärfen 





Bild 6.21: Modelle des Reibungsverhaltens 
Fig. 6.21: Models of shear friction 
Tab. 6.4: Anhaltswerte des Reibbeiwertes für eine 
1 m dicke Sohlplatte auf nichtbindigem Bo-
den 
Tab. 6.4: Nominal values of friction coefficient for a 







[-] [-] [%] [-] [-] 
locker ≥ 0,3 ≥  95 0,9 1,0 
dicht ≥ 0,5 ≥  98 1,0 1,1 
mitteldicht ≥ 0,45 ≥  98 0,9 1,0 
sehr dicht ≥ 0,65 ≥ 100 1,1 1,2 
 
Zwangkraft bei Gleitreibung 
Auf der vom Untergrund entkoppelten Länge (l/2 - xbe) 
steigt die Zwangnormalkraft bei starr-plastischem Rei-






)x(N fuf l  (6.32) 
mit: x ≥ xbe und τfu = µfρcdc. Ihr theoretischer Größtwert 
bei x = 0 und xbe = 0 beträgt: 
2
)0x(Nmax fuf lτ==  (6.33) 
Abgesehen davon, dass sich mit Gl.(6.33) bei langen 
Sohlen unrealistisch hohe Werte ergeben, ist sie me-
chanisch angreifbar: Der Baugrund wird als starr ange-
sehen; in x = 0 muss τ = 0 sein. Aus diesen Gründen 
muss der Reibungsansatz mit der horizontalen Interak-
tion verknüpft werden. Dies erfolgt in Abschn. 6.5.2.2. 
6.5.2.2 Dehnbehinderung durch horizon-
tale Interaktion 
Zwangkraft im Dreischichtensystem 
Bei der horizontalen, elastischen Interaktion werden die 
Sohle, Sauberkeitsschicht und der Boden auf einer 
Tiefe ds = l/3 als ein Dreischichtensystem DSM abge-
bildet [94, 81], das später erläutert werden wird (8.3.2). 
Das Dreischichtenmodell gilt strenggenommen nur in 
der Symmetrieachse x = 0, weil dort keine Schubspan-
nungen auftreten dürfen. Hier wird angenommen, dass 
der Größtwert der Zwangskraft max N(x = 0) durch 
Schubspannungen τ(x) auf die Reibungsnormalkraft 
Nf(xbe) abgebaut wird. Der Größtwert der Zwangnor-
malkraft in x = 0 lautet mit Ra, Dehnbehinderungsgrad: 
acem0 RdENmax ε−= . (6.34) 
Sowohl der Dehn- als auch der Biegebehinderungsgrad 
können über Gleichgewicht und Dehnungsebenheit am 
Dreischichtensystem bestimmt werden, das als ge-
wichtslos betrachtet wird. Der Beton kann als elasti-
scher oder viskoelastischer Baustoff betrachtet werden. 
Setzt man elastische Baustoffe voraus, so hängt der 
Dehnbehinderungsgrad Ra i.w. vom Steifemodul des 
Bodens, der Dicke der mitwirkenden Bodenschicht 
sowie von der Sohldicke ab. Der Endwert des Dehnbe-
hinderungsgrads bewegt sich in engem Bereich: ≈ 0,1 
für Es = 50 MN/m2 und ≈ 0,15 für Es = 200 MN/m2. Be-
rücksichtigt man den Erhärtungsverlauf des Betons, 
dann sind die Dehn- und Biegebehinderung der jungen 
Sohle bei Erhärtungsbeginn t1 am größten, nämlich 
Ra = Rb = 1. Der Dehnbehinderungsgrad fällt aber in-
nerhalb einiger Tage auf die zuvor genannten Werte ab. 
Bild 6.22 zeigt ein Berechnungsbeispiel. 
 
Bild 6.22: Rechnerische Dehn- und Biegebehinde-
rungsgrade einer Sohle abhängig vom Be-
tonalter, Sohllänge und Steifemodul (CO1-
1-F/H) 
Fig. 6.22: Calculated degrees of axial and bending re-
straint for a slab of ground dependent on 
age, length of slab and stiffness modulus of 
soil (CO1-1-F/H) 
Gekoppelte Länge xbe 
Die Länge xbe von Bild 6.20 kann mit einer Gleichge-














Die Länge xbe ist in Bild 6.23 abhängig von |ε0m|·Ee und 
l für Ra = 0,1 und dc = 1 m aufgetragen. Die elastische 







≤ε  (6.36) 






0x τ>=ε . (6.37) 
Nehmen Dehnbehinderungsgrad und Sohldicke zu, so 
werden die Linien zu geringeren |ε0m|·Ee -Werten ver-
schoben. 
 
Bild 6.23: Elastisch gekoppelte Länge xbe abhängig 
vom Wert |ε0m|·Ee und der Sohllänge l (Bei-
spiel), CO1 
Fig. 6.23: Elastically coupled length xbe dependent on 
value |ε0m|·Ee and length l of slab (exam-
ple), CO1 
 
Sohllänge und Art der Dehnbehinderung 
In Bild 6.24 sind die Gln. (6.36) bis (6.37) für dicke 
Sohlplatten in B 25/B 35 mit einem repräsentativen 
Elastizitätsmodul Ee ≈ 25 GPa für Ra = 0,1 ausgewertet 
worden. Dabei interessiert nur die Kontraktionsphase 
mit negativen Dehnungen ε0m, weil deren Behinderung 
zu einer Zugnormalkraft führt. Die Sohlpressung σn sei 
nur durch das Eigengewicht der Sohle erzeugt.  
Die untere Linie gilt für xbe = 0. Ist l < l(xbe=0), so findet 
Gleiten auf gesamter Länge l/2 statt. Die obere Linie 
gilt für xbe = l/2. Ist l ≤ l(xbe=l/2), so ist die Sohle auf 
gesamter Länge elastisch gekoppelt. Im Keil dazwi-
schen, treten beide Arten der Dehnbehinderung ge-
meinsam auf. Für Ra = 0,2 steigen die Linien mit dem 
Faktor 2 hoch. 
Mit Bild 6.24 kann man im Anwendungsfall entscheiden, 
welche Art der Dehnbehinderung maßgebend wird. 
Trägt man z.B. die maßgebenden Dehnwerte der Kon-
traktionsphase für die Betone von Bild 6.15 als lotrechte 
Geraden ein, dann markieren die Schnittpunkte jene 
Sohllängen, die zu bestimmten Dehnbehinderungen 
gehören. Beispiel: C01-F/H, dc = 2 m; 
16 m < vorh l ≤ 32,0 m; elastische Koppelung und 
Gleitreibung treten gemeinsam auf. 
 
Bild 6.24: Behinderungsart einer Sohle abhängig von 
der minimalen Dehnung ε0m und der Sohl-
plattenlänge (Beispiel) 
Fig. 6.24: Type of restraint of slab on ground depend-
ent on minimal free strain ε0m and length of 
slab (example) 
 
6.5.3 Biegebehinderung durch den Bau-
grund 
6.5.3.1 Möglichkeiten der Modellierung 
Abgesehen von komplexen Methoden kann die Biege-
behinderung durch den Baugrund ingenieurmäßig i.w. 
auf zwei Wegen beschrieben werden: 
• Dreischichtensystem DSM. Hierbei wird die freie 
Krümmung κ0 der Sohle durch die Biegesteifigkeit 
der Sauberkeitsschicht Eb Ib und der mitwirkenden 
Bodenschicht Es Is behindert. In welchem Maße dies 
erfolgt, wird durch den Biegebehinderungsgrad Rb 
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ausgedrückt. Der Steifemodul des Bodens Es ist 
hierbei der wesentliche Parameter. Näheres hierzu 
ist Abschn. 8.3 zu entnehmen. 
• Bodenfedern. Hierbei wird der Baugrund durch 
vertikale Federn abgebildet. Man unterscheidet zwi-
schen dem Steifemodul- und dem Bettungsmodul-
verfahren BMV. Die Grundlagen beider Verfahren 
sind in z.B. in [3], [12], [33] beschrieben. Für beide 
existieren Tafelwerke und Rechenprogramme. Bei-
de weisen Unschärfen auf. Hier wird das numerisch 
einfachere Bettungsmodulverfahren BMV ange-
wandt. 
 
Die Verfahren DSM und BMV unterscheiden sich im 
mechanischen Ansatz völlig voneinander. 
6.5.3.2 Biegebehinderung durch horizon-
tale Interaktion 
Am Dreischichtensystem kann sowohl der Dehn- als 
auch der Biegebehinderungsgrad bestimmt werden 
[81]. Das Zwangmoment in der Symmetrieachse x = 0 
lautet mit Rb, Biegebehinderungsgrad: 
max M = κ0 Rb Ee Ic. (6.38) 
In Bild 6.22 ist der zeitliche Verlauf des Dehn- und 
Biegebehinderungsgrads für alternden und viskoelasti-
schen Sohlenbeton dargestellt. Der Boden wird als 
mitwirkende Schicht mit der Länge l und der Tiefe l/3 
abgebildet. Beim Beginn der Betonerhärtung ist Rb = 1. 
Dann fällt Rb rasch auf seinen Endwert ab. Dieser be-
wegt sich i. allg. zwischen 0,8 ≤ Rb ≤ 1. Wie sich der 
Biegebehinderungsgrad von der Symmetrieachse bis 
hin zum Plattenende verändert, ist mit der DSM nicht 
angebbar. Dies ist auch unbedeutend, da für das Rei-
ßen des Betons der Zwang der Bereich um die Sym-
metrieachse x = 0 maßgebend ist. 
6.5.3.3 Bettungsmodul 




k σ= . (6.39) 
mit sn, maßgebende Setzung und σn, Sohlpressung. Mit 
bestimmten Umformungen erhält man: 
fb
Ek ss = [MN/m3]. (6.40) 
Hierin bedeuten: 
Es,  Steifemodul, s. Tab. 6.2 und 6.3, [MN/m2],  
b,  Breite der Sohlplatte [m]; l Länge [m], (l≥b),  
f,  Parameter [-], der von den Verhältnissen l/b und 
 ds/b abhängt. 
 
Bild 6.25: Abhängigkeit des Parameters f von den 
Verhältnissen l/b und ds/b 
Fig. 6.25: Parameter f dep. on ratios l/b and ds/b 
Der Bettungsmodul stellt eine Druckfeder dar. Für die 
Sohlpressung σn wird nur das Eigengewicht der Sohle 
angesetzt. In Bild 6.25 ist die Abhängigkeit des Para-
meters f von den Verhältnissen l/b und ds/b darstellt 
[33]. Hierin ist ds die Dicke der setzungsfähigen Schicht 
unterhalb der Sohlplatte. In Bild 6.26 ist der Bettungs-
modul ks abhängig von der Plattenlänge l für unter-
schiedliche Es- und l/b-Werte für eine Schichttiefe 
ds = 10 m dargestellt. Der so bestimmte Bettungsmodul 
stellt einen Schätzwert dar, dessen Qualität sich mit 
bodenmechanischen Daten des anstehenden Bau-
grunds etc. schärfen lässt. 
6.5.3.4 Biegebehinderungsgrad beim Bet-
tungsmodulverfahren 
Wird die freie Krümmung κ0 vollständig behindert, so 
ruft dies das Zwangmoment 
ce00 IEM κ=  (6.41) 
hervor. Da die Plattenenden momentenfrei sein müs-
sen, muss dort ein gleich großes, entgegengesetzt 
gerichtetes Randmoment dafür sorgen. Dies führt zu 
einem ortsveränderlichen Biegebehinderungsgrad RbS, 
der von mehreren Parametern abhängt. Einen wesentli-








=l  (6.42) 
dar. Hierin bedeuten: 
Ee, wirksamer E-Modul des Betons, 
bc = 1 m, Streifenbreite,  
Ic = bc dc3/12, Trägheitsmoment des Sohlstreifens. 
 
Bild 6.26: Abhängigkeit des Bettungsmoduls von der 
Sohllänge l, von l/b und vom Steifemodul 
für eine Bodenschicht von ds = 10 m 
Fig. 6.26: Modulus of subgrade reaction dependent 
on length of slab, ratio l/b and stiffness 
modulus of soil for a thickness of subsiding 
soil layer of 10 m 
Durch die elastische Länge wird das Steifigkeitsver-
hältnis Sohle/Untergrund beschrieben. Beton und Bo-
den werden als elastische Stoffe unterstellt. Der Biege-
behinderungsgrad ist mit (x’ = l/2 Bild 6.20) 




’xR =  (6.43) 
definiert. Hierbei ist M(x') das ortsveränderliche Zwang-
moment (x' = 0, Sohlenende). Weiter gilt mit Symmetrie 
in x = 0, (x’ = l/2): 
RbS(x=0) = max RbS ≤ 1, 
RbS(x=l/2) = 0.  
Das Zwangmoment M(x') ergibt sich durch Überlage-
rung des Zwangmoments M0 mit dem Zwangmoment 
M'(x'), das durch das Randmoment -M0 entsteht. Der 
Biegebehinderungsgrad kann analytisch hergeleitet 
werden [70]. In Bild 6.27 ist der Biegebehinderungsgrad 
in der Symmetrieachse (x = 0) abhängig vom Verhältnis 
l/le aufgetragen. Man erkennt, dass die Sohlplattenlän-
ge l ≥ rd. 4,7 l betragen muss, ehe sich in der Symmet-
rieachse der totale Biegezwang aufbauen kann. Man 
nennt daher Sohlplatten mit l < 4,7 le kurze bzw. jene 
mit l ≥ 4,7 le lange Sohlplatten. 
Das Zwangmoment M(x') ergibt sich durch Überlage-
rung des Zwangmoments M0 mit dem Zwangmoment 
M'(x'), das durch das Randmoment -M0 entsteht. Der 
Biegebehinderungsgrad kann analytisch hergeleitet 
werden [70]. In Bild 6.27 ist der Biegebehinderungsgrad 
in der Symmetrieachse (x = 0) abhängig vom Verhältnis 
l/le aufgetragen. Man erkennt, dass die Sohlplattenlän-
ge l ≥ rd. 4,7 l betragen muss, ehe sich in der Symmet-
rieachse der totale Biegezwang aufbauen kann. Man 
nennt daher Sohlplatten mit l < 4,7 le kurze bzw. jene 
mit l ≥ 4,7 le lange Sohlplatten. 
 
Bild 6.27: Biegebehinderungsgrad RbS nach dem 
BMV abhängig von l/le 
Fig. 6.27: Degree of bending restraint RbS dependent 
on l/le (subgrade reaction modulus method) 
In Bild 6.28 ist der Aufbau des Biegebehinderungsgra-
des vom Sohlenende her beispielhaft dargestellt. Nur 
bei der Plattenlänge l = 50 m existiert ein Innenbereich 
mit RbS = 1. Bei der 10 m langen Sohle ist die Biegebe-
hinderung gering. 
Neben dem Biegezwang infolge Behinderung der 
Krümmung κ0 tritt ein weiterer auf. Aus Bild 6.20 er-
kennt man, dass die Zwangnormalkraft mit dem 
Versatzmoment Mf = Nf (x) dc/2 verknüpft ist. Dieses 
führt bei Kontraktion des Betons zum Hochschüsseln 
der Sohle, das von den ks-Federn und dem Eigenge-
wicht der Sohle bzw. σn behindert wird. In [81] wurde 
gezeigt, dass die hieraus resultierenden Zwangmomen-
te vernachlässigt werden dürfen. 
Bei mindersteifen Böden, ks ≤ 25 MN/m3, ist die resul-
tierende Sohldruck an den Sohlenden negativ (Druck). 
Bei steifen Böden kann es zum Abreißen der Sohlen-
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enden vom Untergrund kommen. Ausgeprägt ist dies 
bei einer Gründung auf Fels [70], [135]. 
 
Bild 6.28: Biegehinderungsgrad RbS nach dem BMV 
abhängig von der Sohllänge (Beispiele) 
Fig. 6.28: Dependence of degree of bending restraint 
RbS on distance x’ from end of slab on 
ground, subgrade reaction modulus method 
(examples) 
 
6.6 Behinderung von Sohlplatten durch 
Pfähle 
6.6.1 Vorbemerkungen 
Sohlplatten werden häufig und zusätzlich durch Pfähle 
gestützt. Vielfältige Gründe erzwingen dies, so z.B.: 
setzungsempfindliche Bodenschichten unterhalb der 
Sohle; temporäre oder permanente Auftriebssicherung, 
u.a.m. Die freien Verformungen der Sohle können 
durch die Pfähle behindert werden. Hier wird ein Weg 
zur Abschätzung der Zwängung aufgezeigt. Näheres ist 
in [81] nachzulesen. 
6.6.2 Verformungen am Pfahlkopf 
Die horizontale Interaktion zwischen Pfahl und Boden 
wird üblicherweise mit dem BMV beschrieben [32, 106]. 
In Bild 6.29 ist der Pfahl unter der Horizontalkraft H und 
dem Moment, beide am Pfahlkopf einwirkend, darge-
stellt. Des weiteren sind das statische System und 
Pfahlverformungen für zwei Verteilungen des Bettungs-
moduls abgebildet Für nichtbindigen Boden wird die 
Verteilung nach Linie 1 und für bindigen Boden die Ver-
teilung nach Linie 2 (ksR = ks = ksR = konstant) em-
pfohlen. Der Bettungsmodul lautet mit dp, äquivalenter 
Pfahldurchmesser: 





Ek = . (6.45) 
Die Tab. 6.5 enthält Anhaltswerte für den Bettungs-
modul ksR. 
Tab. 6.5: Anhaltswerte des horizontalen Bettungsmo-
duls 
Tab. 6.5: Nominal values of horizontal subgrade reac-





Anschüttung von Sand, Kies und Humus 10 - 20 
leichter Torf- und Moorboden   5 - 10 
schwerer Torf- und Moorboden 10 - 15 
nasser Lehm 20 - 30 
feuchter Lehm 40 - 50 
trockener Lehm 60 - 80 
harter und trockener Lehm 100 
lockerer Sand 10 - 15 
Feinkies und Sand 80 - 100 
Mittelkies und Sand 120 - 150 
Grobkies und Sand 200 - 250 
 
Die Verschiebung w und Verdrehung ϕ am Pfahlkopf 
infolge H = 1 und M = 1 sind in [106] tabelliert. Sie lau-















ϕκ=ϕ ; (6.47) 





















=l  (6.50) 
die elastische Länge; mit Ep, E-Modul des Pfahlbau-
stoffs; Ip, Trägheitsmoment des Pfahls. Die Verformun-
gen sind in den Bildern 6.30 und 6.31 in Abhängigkeit 
vom Verhältnis lp/l0 für die beiden Verteilungen des 




Bild 6.29: Aktiv belasteter Pfahl. Verteilungen des 
Bettungsmoduls und Verformungen. 
Fig. 6.29: Actively loaded pile. Distributions of sub-
grade reaction modulus and deformation 
 
Bild 6.30: Bezogene Pfahlkopfverformung infolge 
H = 1 
Fig. 6.30: Normalized deformation at pile head due to 
H = 1 
 
6.6.3 Längszwang durch Pfahlreihe 
Unterstellt man elastische Baustoffe für Sohle und Pfahl 
sowie elastischen Boden, dann kann der Längszwang 
in der Sohlplatte mit üblichen baustatischen Methoden 
gelöst werden. Für die in Bild 6.32 dargestellte Sohle 


















eingeschätzt werden. Dabei wird der gelenkige An-
schluss der Pfähle an die Sohle unterstellt. Weiter be-
deuten: 1, 2, m, n ... Pfahlnummer; n ... Pfahlanzahl. 
 
Bild 6.31: Bezogene Pfahlkopfverformung infolge 
M = 1 
Fig. 6.31: Normalized deformation at pile head due to 
M = 1 
 
Bild 6.32: Sohle mit Pfählen, Aufbau der Zwangnor-
malkraft 
Fig. 6.32: Slab on piles, development of restraint force 
Bild 6.33 zeigt Berechnungsergebnisse für ein Beispiel. 
Bildet man die Pfähle als Federn ab, so ergibt sich der 











=  (6.52) 
mit:  
ap, bp; Abstände der Pfahlreihen,  
cp; Federsteifigkeit des Pfahls im Boden [MN/m]; diese 













In Bild 6.33 ist die Zunahme von Rap mit der Gesamt-
zahl n zu beiden Seiten der Symmetrieachse und mit 
dem Bettungsmodul für eine Sohle und Pfähle mit dc = 
dp = 0,4 m dargestellt. Der Längszwang nimmt mit der 
Pfahlzahl und mit ksR zu. Er ist im frühen Alter des 
Sohlbetons höher als für ausgehärteten Beton. In der 
Praxis herrschen zwischen den Abmessungen gewisse 
Erfahrungszusammenhänge. Diese betreffen die Ver-
hältnisse zwischen Pfahlabstand und Sohlendicke, 
Pfahldurchmesser und Sohlendicke etc.. Für übliche 
Verhältnisse bewegt sich der Dehnbehinderungsgrad 
im Bereich von 0,1 ≤ Rap ≤ 0,3. 
 
Bild 6.33: Dehnbehinderungsgrad einer Sohle abhän-
gig von der Zahl der Pfähle und vom Bet-
tungsmodul (Beispiel) 
Fig. 6.33: Degree of axial restraint dependent on 
number of piles and on subgrade reaction 
modulus (example) 
Tritt in der Sohlplatte eine freie Krümmung κ0 auf, dann 
muss der hieraus resultierende Biegezwang- u.a. in 
Endbereichen der Sohle- durch Abbildung der Pfähle 
als lotrechte Federn erfasst werden. 
6.7 Zusammenfassung 
Werden die freien Verformungen eines Bauteils behin-
dert, entstehen Zwangspannungen. In Vorbereitung auf 
den Abschn. 7 und 8, Berechnung der Zwangspannun-
gen, werden im Abschn. 6 die Arten der Behinderung 
beschrieben. Berechnungsmodelle zur Abbildung der 
Dehn- und Biegebehinderung einfacher Bauteile wer-
den vorgestellt. Mehr hierzu erfolgt in den Abschn. 7 
und 8. 
7. Grundlagen der Spannungsberechnung 
und Risskriterien 
7.1 Ziel und Vorgehen 
Die Spannungsberechnung hat nur einen Zweck. Mit ihr 
soll die Wirksamkeit von risskontrollierenden Maßnah-
men bei der Vor- und Ausführungsplanung bewertet 
werden. 
Folgende Voraussetzungen müssen hierbei für eine 
wirklichkeitsnahe Spannungsberechnung erfüllt sein: 
• Das Wärmefreisetzungspotential des Betons der 
künftigen Ausführung muss durch Versuche be-
stimmt oder näherungsweise festgelegt werden (s. 
Abschn. 3). 
• Die mechanischen Eigenschaften des jungen Be-
tons müssen durch Versuche oder näherungsweise 
bestimmt werden (s. Abschn. 4). 
• Das Feld der Bauteiltemperatur und ggf. des auto-
genen Schwindens (erforderlich bei w/z ≤ 0,5) muss 
berechnet werden (s. Abschn. 5). 
• Die Behinderung des jungen Bauteils durch Nach-
barn muss realistisch abgebildet werden (s. Ab-
schn. 6). 
Die Forschung berichtet über zahlreiche Berechnungs-
methoden, s. z. B. [65, 45, 44, 51, 29, 94, 96]. Dabei 
handelt es sich meist um FEM-Verfahren, auf die im 
allg. nicht zurückgegriffen werden kann. Darüber hinaus 
existieren zahlreiche kommerzielle FEM-Programme, s. 
[78]. In diesem Bericht wird das Ingenieurmodell TEMP-
SPANN angewandt, das am IBMB entwickelt worden 
ist. Es beruht auf geläufigen Grundlagen der Mechanik 
und erfüllt die o.g. Voraussetzungen. Die Berechnun-
gen werden an idealisierten Bauteilausschnitten durch-
geführt. Für die meisten Fälle der Praxis ist dies ausrei-
chend. 
Die Grundlagen der nichtlinearen Spannungsberech-
nung werden vorgestellt. Die Berechnung erfolgt für 
einen festzulegenden Parametersatz und ist mithin de-
terministisch, beschreibt also das mittlere Verhalten. Mit 
dem IM muss die in Bild 1.2 gestellte Kernfrage mit 
angemessenem Aufwand und akzeptabler Zuverlässig-
keit beantwortet werden: Wird die Spannung die Zug-
festigkeit erreichen, wann und wo? Werden sich nur 
Einrisse oder gar Trennrisse bilden? Die Antwort hierzu 
bedingt ein Risskriterium, mit dem die vielfältigen 
Streuungen auf sowohl der Widerstands- als auch der 
Einwirkungsseite erfasst werden können. Die heute 
gängigen Risskriterien werden vorgestellt und diskutiert. 
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Schließlich werden ein eigenes zuverlässigkeitsorien-
tiertes Risskriterium und dessen Handhabung erläutert. 
7.2 Grundbeziehungen des  
Ingenieurmodells 
7.2.1 Elementierung und freie Dehnungs-
ebene beim stabförmigen Ausschnitt 
Für viele Anwendungen in der Praxis ist es vertretbar, 
einen stabförmigen Ausschnitt aus dem gezwängten 
Bauteil zu betrachten. Beispiele hierfür sind: Streifen 
aus Sohle; Streifen aus Tunneldecke und rechteckige 
Stäbe. Bei diesen Bauteilen darf man - in einigem Ab-
stand vom Stabende, von Festhaltepunkten etc.- von 
eindimensionaler Wärmeleitung und ebenem Deh-
nungszustand ausgehen. 
Bild 7.1 zeigt den rechteckigen Querschnitt eines Aus-
schnitts. Seine Dicke dc wird durch l Lamellen der Di-
cke dk = dc/l diskretisiert. Die lotrechten Seitenflächen 
sind adiabate Ränder. Beispielhalber ist die Verteilung 
des E-Moduls und dessen Mittelwerts Em zum beliebi-
gen Zeitpunkt aufgetragen. Insbesondere im sehr frü-
hen Alter weicht der wirksame Schwerpunkt Ce vom 
geometrischen, Cc, ab.  
Bild 7.2 zeigt die Verteilung und Ebene EFD der freien 
Dehnungen, die durch mittlere freie Dehnung ∆ε0m und 
freie Krümmung ∆κ0 aufgespannt wird (s. Abschn. 6). 
Die alters- und ortsabhängige Veränderlichkeit der Ein-
wirkungen und Betoneigenschaften erfordert die inkre-
mentelle Beschreibung und Berechnung. 
 
Bild 7.1: Diskretisierung des Bauteilausschnitts mit 
rechteckigem Querschnitt 




Bild 7.2: Freie Verformungen und Ebene der freien 
Dehnung EFD für den Bauteilausschnitt mit 
rechteckigem Querschnitt 
Fig. 7.2: Free deformations and plane EFD for the 
cut-out with a rectangular cross-section 
Die Lamellenzahl l und Lamellendicke dk müssen be-
stimmte Anforderungen erfüllen. Damit die über die 
Bauteildicke dc nichtlinear verlaufenden Stoffeigen-
schaften, Dehnungen etc. numerisch nicht zu sehr 
aufgerauht werden, muss die Lamellenzahl l ≥ 10 sein. 
Dies ist auch erforderlich, um eine akzeptable Berech-
nungsgenauigkeit zu erzielen. 
Darüber hinaus muss die Lamellendicke dk die hetero-
gene Betonstruktur realistisch abbilden. Nach [47] kann 
die Betonstruktur durch die sogen. repräsentative Volu-
meneinheit RVE beschrieben werden. Deren Kanten-
länge kann zu xRVE ≈ 2,5 - 3,0 max dg angenommen 
werden, mit max dg Größtkorndurchmesser des Beton-
zuschlags. Damit muss die Lamellendicke dk ≥ xRVE 
sein, um die an Probekörpern mit dem Querschnitt 
Ac ≥ x2RVE gemessenen Stoffeigenschaften auf die La-
mellen übertragen zu dürfen. Beispiel: max dg = 32 mm; 
xRVE ≈ 80 bis 96 mm; dc = 1,2 m, l ≥ 15; dk = 80 mm. 
Die RVE ist auch als plastische Rissprozesszone zu 
verstehen, in der ein die Lamelle trennender Riss ent-
steht. 
7.2.2 Verträglichkeit und innere Kräfte 
7.2.2.1 Verträglichkeitsverbindungen 
Infolge Behinderung wird die Ebene EFD in die resultie-
rende Dehnungsebene ERD transformiert, s. Bild 7.3. 
Unterstellt man Dehnungsebenheit zum beliebigen Zeit-
punkt ti, so lauten die Verträglichkeitsbedingungen in 
der Stabachse für Zustand I:  
0Rimi0mi =ε∆−ε∆+ε∆ , (7.1a) 




∆ε0mi mittlere freie Dehnung,  
∆κ0i freie Krümmung,  
∆εRi mittlere resultierende Dehnung,  
∆κRi resultierende Krümmung. 
Bei Annahme der nichtlinearen σ-ε-Linie von Bild 4.15 
in: 
rmielmimi ε∆+ε∆=ε∆  (7.2 a) 
die von Spannungen erzeugte mittlere Dehnung und 
rielii κ∆+κ∆=κ∆  (7.2 b) 
die von Spannungen erzeugte Krümmung 
 
Bild 7.3: Ebene der freien und resultierenden Deh-
nungen, Lamellenkräfte und Zwangschnitt-
größen 
Fig. 7.3: Planes of free and resultant strains, forces 
of strips and restraint reactions 
Hierbei ist ∆εelmi die mittlere elastische Dehnung und 
∆εrmi die mittlere Mikrorissdehnung. Entsprechendes gilt 
für die Krümmung. Die Terme ∆εRi und ∆κRi beschrei-
ben die Nachgiebigkeit der Zwängung. Es gilt z.B. bei 
totalem Dehn- und Biegezwang: ∆εRi = 0 und ∆κRi = 0. 
Die Krümmung ∆κi dreht die EFD in die ERD. Die Ver-
träglichkeit muss auch für die beliebige Lamelle k gel-
ten. Die freien Verformungen werden als Treppenstufen 
∆ε0ki = const aufgeprägt, s. Bilder 6.3 und 6.4. Dabei 
antwortet der Werkstoff spontan mit der elastischen 
Dehnung ∆εelki  und plastischen Rissdehnung ∆εrki. Die 
Verträglichkeitsbedingung beim Dehnungssprung bei ti 
lautet: 
rkiki0elki ε∆−ε∆−=ε∆  (7.3) 
Die Gl.(7.3) wird mit Bild 7.4 erläutert, in dem die σ-ε-
Linie für zentrischen Zug der Lamelle k zum Zeitpunkt ti 
dargestellt ist. Das Dehnungsinkrement bei ti 
kRiRiki0elki zκ∆+ε∆+ε∆−=ε∆  (7.4)
stellt die wirksame, spannungserzeugende Dehnung 
dar. Diese entspricht der Summe der elastischen und 
plastischen Dehnung (Mikroriss),  
rkielkieki ε∆+ε∆=ε∆ , (7.5)
die mit dem spontanen Spannungszuwachs ∆σki ver-
bunden ist. Der Spannungszuwachs wird in der Folge-
zeit durch Relaxation abgebaut. 
7.2.2.2 Spannungen und Schnittgrößen 
Mit Gl.(7.3) erhält man das spontan-elastische Kraftin-
krement: 
( ) kkikRiRirkiki0ki dEzF ⋅⋅⋅κ∆−ε∆−ε∆+ε∆−=∆  (7.6)
 
Bild 7.4: Inkrementelle Spannungsantwort auf das 
Inkrement der aufgezwungenen Dehnung 
Fig. 7.4: Incremental stress response to incremental 
imposed strain 
Die Spannung beträgt bei ti: 
kkiki d/F∆=σ∆ . (7.7)
Kraft bzw. Spannung nehmen in der Folgezeit tn > ti 
durch Relaxation ab. Für die Dehnungsgeschichte mit 









mit ψkni, Relaxationsfunktion, nach Abschn. 4, bei Be-
ginn in i und nach Ablauf der Dauer n-i. Die gesamte 








Addiert man die Lamellenkräfte über den Querschnitt, 




















Die resultierende Spannung bei tn erhält man mit 






1kn =σ  (7.12)
In Abschn. 8 wird - bei der Behandlung des Zwangs in 
typischen Bauteilen - gezeigt wie sich die Gln.(7.8) bis 
(7.11) vereinfachen, wenn man über die Spannungs-
Dehnungslinie und die Viskoelastizität abweichende 
Verfügung trifft. 
7.2.3 Zwangbedingungen 
Die Gleichungen des Abschn. 7.2.2 können erst dann 
ausgewertet werden, sofern über die mechanischen 
Randbedingungen verfügt worden ist. In Abschn. 6 ist 
das Vorgehen für endgezwängte Stäbe beispielhaft 
erläutert worden. Für spezielle Festhaltungen kann man 
die Zwangschnittgrößen und Spannungen des stabför-
migen Ausschnitts sofort anschreiben, so z.B. für: 





























Beispiel: beidseitig eingespannter Stab. 











=σ  Eigenspannung, (7.18)
0N 1n = , (7.19)
0M 1n = . (7.20)
Beispiel: äußerlich unbehinderte Wandscheibe, symme-
trisches Temperaturfeld, nur Eigenspannungen. 
Darüber hinaus kann man die Beziehungen für die Fälle 
∆εRi = 0; ∆κRi = ∆κ0i (totaler Dehn-, kein Biegezwang) 
und ∆εRi = ∆ε0mi; ∆κRi = 0 (kein Dehn-, aber totaler Bie-
gezwang) sofort anschreiben. In der Praxis werden 
häufig totale Festhaltungen angenommen, was zur 
Überschätzung des Zwangs führt. In der Regel sind 
∆εRi ≠ 0; ∆κRi ≠ 0 und die Interaktion muss baustatisch 
behandelt werden (s. Abschn. 6). Die Interaktion wird in 
den Abschn. 8.2 bis 8.4 für die dort behandelten typi-
schen Zwangfälle behandelt. 
7.3 Risskriterien 
7.3.1 Vorbemerkungen 
Risse im jungen Betonbauteil können dessen Ge-
brauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit beeinträchti-
gen. Um etwaige Beeinträchtigungen zu begrenzen 
oder zu vermeiden, werden Maßnahmen zur Risskon-
trolle/ -vermeidung ergriffen. Zur Bewertung von Maß-
nahmen, zur Qualitätssicherung u.a.m. müssen Anfor-
derungen gestellt und Nachweise geführt werden. 
Zur Vorhersage, ob im jungen Betonbauteil Risse ent-
stehen können, benötigt man ein Risskriterium. Dieses 
kann durch die Grenzzustandsgleichung 
0SRfct <−=σ−  (7.21) 
ausgedrückt werden. Bei vielen Anwendungen dürfen 
nicht nur Biege- sondern auch Trennrisse hingenom-
men werden, wobei die erforderliche Gebrauchstaug-
lichkeit und Dauerhaftigkeit des Bauteils gesichert sein 
müssen. Darüber hinaus gibt es aber Fälle, bei denen 
Trennrisse vermieden werden sollten, weil hierdurch die 
Dichtheit des Bauteils/ -werks in Frage gestellt wird. 
Dies gilt u.a. für 
• Umschließungsbauteile, gegen die drückendes 
Wasser/Abwasser etc. ansteht, 
• Bauteilbereiche in der Wasserwechselzone, 
• waagerechte Flächen von Umfassungsbauteilen 
(z.B. Tunneldecke), gegen die Regen-/ Sickerwas-
ser häufig einwirken und wenn 
• stahlkorrosive Bestandteile im Wasser in kritischer 
Konzentration vorliegen. 
Zweifelsohne gibt es erprobte Maßnahmen, mit denen 
man die Dichtheit eine Trennrisse aufweisenden Bau-
teils sichern oder wiederherstellen kann (z.B. Rissinjek-
tion). 
In der Praxis werden folgende Risskriterien angewandt: 
• Temperaturkriterien, die von kritischen Temperatur-
differenzen innerhalb des Bauteils und/oder zwi-
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schen dem jungen Bauteil und behindernden, älte-
ren Nachbarn ausgehen. 
• Spannungskriterien, bei denen kritische Spannun-
gen der Zugfestigkeit des Betons gegenüber gestellt 
werden. 
Ein Risskriterium kann deterministisch oder zuverläs-
sigkeitsorientiert angelegt sein. Es hängt mit den Verfü-
gungen und Eingangswerten der Temperatur- und 
Spannungsberechnung unmittelbar zusammen. Die 
Eignung eines Risskriteriums muss durch in-situ Beo-
bachtung/ Messung verifiziert sein. Schließlich beein-
flusst es - über den mit ihm formulierten Grenzzustand 
der Gebrauchstauglichkeit - die Herstell-, Reparatur- 
und Erhaltungskosten des Bauwerks. 
7.3.2 Rissformen 
Folgende Rissformen werden in massigen Bauteilen 
und anderen beobachtet ([7, 22]), Bild 7.5: 
Oberflächenrisse OR (Bild 7.5a): OR, auch Schalen-
risse genannt, werden durch die nichtlineare Verteilung 
der Temperatur, des autogenen Schwindens sowie 
frühen Trocknungsschwindens und die hieraus resultie-
renden Eigenspannungen insbesondere im frühen Alter 
(außen Zug, im Bauteilinneren Druck) verursacht. Ei-
genspannungen vernichten sich selbst durch Rissbil-
dung. Sie können aber die Rissschnittgrößen anschlie-
ßenden Zwangs mindern [82]. Hingewiesen werden 
muss, dass die Nichtlinearität des Werkstoffverhaltens 
eine späte Vorzeichenumkehr der Spannungen nach 
sich ziehen kann (außen Druck, im Bauteilinneren Zug). 
Trennrisse TR (Bild 7.5b): Trennrisse, auch Spaltrisse 
genannt, durchtrennen das Bauteil teilweise oder voll-
ständig. Bei einer Wand auf Fundament (Herstellfolge 
1 ÷ 4; AF-Arbeitsfuge; RF-Raumfuge) beobachtet man 
Trennrisse TDR über die Wandhöhe und Trennrisse 
TAR Anrisse. Die Breite der TAR ist meist gering. Jene 
der TDR ist oft erheblich größer; sie muss durch Be-
wehrung kontrolliert werden. Die TDR sind für die 
Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit bedeutend. 
Biegerisse BR (Bild 7.5c): Bei überwiegend durch 
Biegezwang beanspruchten Bauteile, z. B. Sohle auf 
Boden, können sich Biegerisse mit einer Druckzonen-
höhe x einstellen. Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaf-
tigkeit können durch betontechnologische und konstruk-
tive Maßnahmen gesichert werden. 
 
7.3.3 Temperaturkriterien 
Temperaturkriterien stellen einen „Ersatz” für die auf-
wendige Spannungsberechnung dar. Es werden Tem-
peraturdifferenzen zur Abwehr von Rissen vorgegeben, 
die im jungen Bauteil nicht überschritten werden dürfen. 
Mit dieser Methode hat man in Skandinavien gute Er-
fahrungen gemacht [41, 140]. 
 
Bild 7.5: Rissformen 
Fig. 7.5: Types of cracks 
Der Vermeidung von Oberflächenrissen in gering ge-
zwängten Bauteilen dient die Differenz ∆TE(t) zwischen 
der Rand- und mittleren Temperatur am beliebigen Ort, 
s. Bild 7.6: 
( ) ( ) ( )tTtTtT RmE −=∆ . (7.22)
Ist 
( ) ,K15TlimtT EE =∆≤∆  (7.23)
 
dann können nach [41] Risse infolge von Eigenspan-
nungen vermieden werden.  
Die maßgebende Temperaturdifferenz bei Trennrissen 
infolge Zwang ist in Bild 7.7 für die Wand auf Funda-
ment dargestellt. Bei Kenntnis der mittleren Bauteiltem-
peraturen lautet die maßgebende, Temperaturdifferenz: 
( ) ( ) ( )fmfmmmZ TTmaxTTmaxtT −−−=∆∆ . (7.24)
Ist 
( ) ,K15TlimtT ZZ =∆∆≤∆∆  (7.25)
dann treten nach [41] nur vereinzelte Trennrisse auf. 
Die Differenz ∆∆TZ ist in der unteren Bildhälfte darge-
stellt. Sie steigt stetig bis auf 20 K an, in diesem Bei-
spiel eine Trennrissbildung signalisierend. Nur Dehn-
zwang wird betrachtet. 
Nach [41] darf das Temperaturkriterium nur für Bauteile 
angewandt werden, deren Gebrauchsfähigkeit durch 
Trennrisse nicht gemindert wird. Der Grenzwert 
lim ZT∆∆  ist keine feste Größe, sondern wird von Fall 
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zu Fall festgelegt. Dies bedingt Versuchsergebnisse für 
den Ausführungsbeton und die Berechnung der Bauteil-
temperaturen. Vorteilhaft sind Temperaturmessungen 
an einem bauteilähnlichen Ausschnitt vor Baubeginn 
und/oder am Bauteil selbst [143]. 
 
Bild 7.6: Temperaturkriterium für Oberflächenrisse 
OR 
Fig. 7.6: Temperature criterion for surface cracks OR 
 
Bild 7.7: Temperaturkriterium für Trennrisse bei 
einer Wand auf Fundament 
Fig. 7.7: Temperature criterion for through-cracks for 
the wall on foundation 
7.3.4 Risstemperaturkriterium 
Dieses Kriterium ist in zahlreichen Arbeiten behandelt 
worden ([14, 64, 90, 69, 75, 42]. Die Basis bildet das 
beobachtete Verhalten des mittig gezwängten Beton-
körpers im Reißrahmen oder verformungskontrollierten 
Zugversuch (Bild 7.8). Ab der ersten Nullspannungs-
temperatur TN1 ist  der Beton ein fester Stoff (α = α0). 
Ab der zweiten Nullspannungstemperatur TN2, die et-
was unter der Höchsttemperatur max T liegt, entstehen 
Zugspannungen. Zum Versagen gehört die Risstempe-
ratur Tr.  
 
Bild 7.8: Verhalten eines Betonstabs unter axialem 
Temperaturzwang 
Fig. 7.8: Behaviour of concrete bar under axial ther-
mal restraint 
Legt man als mechanisches Modell den federnd ge-









Hierin ist Ee, wirksamer E-Modul unter Einschluss der 
Relaxation. Zur Quantifizierung von Gl.(7.26) sind um-
fangreiche Versuche mit unterschiedlichen Betonen und 
Dehnbehinderungsgraden Ra durchgeführt worden [14, 
42,64,75,90]. Bild 7.9 zeigt eine Darstellung aus [42]. 
Die dicken Linien beschreiben den mittleren Zusam-
menhang zwischen den Messwerten max T und Tr 
abhängig vom Dehnbehinderungsgrad. Die Messwerte 





























ableiten. Dieses Risskriterium hat sich zum Vergleich 
der Rissempfindlichkeit von Betonen unterschiedlicher 
Zusammensetzung bewährt. Im Bauteil werden sich die 
Temperatur, Festigkeit, E-Modul, Relaxation und Behin-
derung gewiss unterschiedlich entwickeln. Es ist des-
halb zweifelhaft, ob man die Rissbildung im Bauteil mit 
Temperaturkriterien zuverlässig vorhersagen kann (s. 
auch [7], [8]). 
7.3.5 Spannungskriterien 
7.3.5.1 Kriterium des Road Directorate, 
Dänemark 
Für Bauteile, deren Dichtheit durch Trennrisse gravie-
rend beeinträchtigt werden würden, ist nach [41] das 
Spannungskriterium anzuwenden. Dabei berechnet 






Hierin sind: σ, rechnerische Zugspannung, und fcts, 
mittlere, rechnerische Spaltzugfestigkeit. Die Spaltzug-
festigkeit wird wegen der gegenüber der zentrischen 
Zugfestigkeit einfacheren Prüfung gewählt. Sie wird bei 
der Vorplanung über die zu erwartende Betondruck-
festigkeit geschätzt. Bei der Ausführungsplanung ste-
hen i.d.R. Prüfwerte bei definierter  Reife zur Verfü-
gung. Die Spannung σ wird mit einem „vernünftigen” 
Parametersatz (Mittelwerte) berechnet. Aufgrund von 
Erfahrungen werden Grenzwerte lim ωcr eingeführt. Die 
Einhaltung eines Grenzzustandes der Gebrauchsfähig-
keit (Dichtheit) bedingt, dass 
crcr limω≤ω  (7.30)
Folgende Grenzwerte werden angesetzt: 
• lim ωcr = 0,65; bei nicht tolerierter Trennrissbildung  
und 
• lim ωcr = 0,80; bei vereinzelten Trennrissen. 
In den Grenzwerten ist pauschal berücksichtigt, dass 
Spannung und Festigkeit streuen sowie dass die Spalt-
zugfestigkeit größer als die wirksame Bauwerkszugfes-
tigkeit ist. Aber auch damit ist das Rissempfindlichkeits-
verhältnis eine deterministische Größe. Hingewiesen 
wird darauf, dass der Kehrwert ωcr-1 dem zentralen 
Sicherheitsbeiwert γcr = fcts/σ [-] gleich kommt. Das ωcr -
 Konzept wurde in Skandinavien erfolgreich angewandt, 
s. z.B. bei der Øresundbrücke [140]. 
 
Bild 7.9: Abhängigkeit der mittleren Risstemperatur 
von der Höchsttemperatur bei zentrischem 
Zwang 
Fig. 7.9: Dependence of mean cracking temperature 
on maximum temperature for axial restraint 
 
7.3.5.2 Kriterium der Japan Society of 
Civil Engineers (JSCE) 
In Japan verwendet man den sogen. Thermal Cracking 





fl , (7.31) 
dessen Größen in Abschn. 7.3.5.1 erläutert worden sind 
und für Zustand I gelten. Es entspricht: lcr = ωcr-1. Das 
japanische Konzept ist aber im Gegensatz zum däni-
schen ein zuverlässigkeitsorientiertes. Der TCI ist mit 
der Risswahrscheinlichkeit pcr verknüpft. Die Streuung 
der Basisvariablen in den Größen σ(S) und fcts(R) wird 
berücksichtigt [123], [124]. Aufgrund von Erfahrungen 
und numerischer Simulation wurden Grenzwerte lim lcr 
eingeführt. Die Einhaltung eines Grenzzustandes der 
Gebrauchstauglichkeit (Dichtheit) bedingt: 
crcr lliml ≥ . (7.32)
Folgende Grenzwerte werden angesetzt: 




• lim lcr = 1,2; bei vereinzelten Trennrissen. 
Bild 7.30 zeigt, mit welcher Risswahrscheinlichkeit der 
Rechenwert lcr verknüpft ist [50]. Der Rechenwert lcr 
hängt u.a. vom Rechenwert σ und den einfließenden 
Stoffmodellen und Streuungen ab. Die Spannung wird 
mit einer linear-elastischen σ-ε-Linie und mit linearem 
Kriechen berechnet. In [124] wird über Rissbeob-
achtungen an Bauwerken berichtet, deren Ausführung 
auf Basis des Grenzwerts lim lcr erfolgt war. Die aus der 
gemessenen Risszahl abgeleitete reale Risswahr-
scheinlichkeit übertraf jene nach JSCE von rd. 24% bei 
lim lcr = 1,2 nach Bild 7.10 deutlich. In [124] wurde des-
halb die Verschiebung der Linie lcr(pcr) in Richtung hö-
herer lcr-Werte um rd. 0.3 [-] empfohlen (Bild 7.15). 
 
Bild 7.10: Risswahrscheinlichkeit abhängig vom Riss-
index nach japanischer Stahlbetonnorm 
Fig. 7.10: Cracking probability dependent on Thermal 
Cracking Index of JSCE 
In Tab. 7.1 werden die japanischen und dänischen 
Grenzwerte miteinander verglichen. Sie entsprechen 
i.w. einander. Nach Bild 7.10 ist der Grenzwert lim 
lcr = 1.5 (Bereich 1) noch mit einer Risswahrscheinlich-
keit von rd. 6% verbunden, jener von 1,2 (Bereich 2) mit 
rd. 24%. Der Bereich 3, lim lcr = 0,7 entspricht norma-
lem Stahlbeton: Eine Trennrissbildung wird uneinge-
schränkt hingenommen. Die Rissbreiten müssen ge-
mäß den jeweiligen Grenzzuständen der Gebrauchs-
tauglichkeit (Dauerhaftigkeit) begrenzt werden. Eine 
Dichtheitsanforderung besteht im Bereich 3 nicht. 
Tab. 7.1: Spannungskriterien der Trennrissbildung 
(verschiedene Quellen) 
Tab. 7.1: Stress Criteria for Through-Cracking (Differ-
ent Sources) 
Quelle Bezeichnung Definition Grenzwerte 























fC  1,15 1,35 







7.3.6 Risskriterium des Ingenieurmodells 
7.3.6.1 Einfluss der Arbeitslinie für zentri-
schen Zug auf das Versagen 
Im Risskriterium sowie in darauf basierenden Grenz-
werten schlagen sich die Berechnungen zugrunde 
gelegten mechanischen Modellen nieder. Im folgenden 
wird gezeigt, wie sich die der Spannungsberechnung 
zugrundegelegten σ-ε-Linien im Zugversagen äußern. 
In Bild 7.11 wird auf die σ-ε-Linien hingewiesen, die 
späteren Berechnungen zugrunde gelegt werden (s. 
Tab. 8.1). 
 
Bild 7.11: Arbeitslinie für zentrischen Zug sowie Be-
rechnungsmodelle 
Fig. 7.11: Stress-strain line for axial tension and mod-
els for computation 
Bild 7.12 zeigt z. B. den Randbereich eines Bauteils 
sowie die über die Lamellendicke gemittelte Spannung 
und Zugfestigkeit für zwei Zeitschritte. Zum Zeitpunkt tn 
möge die Spannung der Lamelle 1 gerade deren Zug-
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festigkeit erreichen. Unterstellt man linearelastischen 
Beton, dann fällt die Lamelle bei σ = fcte spontan aus, s. 
Bild 7.13 a. Legt man hingegen der Spannungsberech-
nung die vollständige σ-ε-Linie zugrunde, dann versagt 
die Lamelle durch die Ausschöpfung der Zugdehnfähig-
keit des Betons, Bild 7.13 c. Das Versagen ist mit gro-
ßer plastischer Dehnung verbunden, die aber im Bauteil 
nicht zur Verfügung steht (Defekte). Legt man der 
Spannungsberechnung nur den ansteigenden Ast von 
Bild 7.11 zugrunde, dann wird das Versagen entspre-
chend Bild 7.13 b ablaufen.  
Die Spannungsberechnungen werden im Rahmen die-
ses Berichts nur mit dem ansteigenden Ast der Span-
nungs-Dehnungslinie durchgeführt. Abschn. 4.4.4 ent-
hält hierzu weitere Erläuterungen. 
 
Bild 7.12: Zeitliche Entwicklung der Spannung und 
Zugfestigkeit über den Querschnitt bei Be-
ginn des Zugversagens 
Fig. 7.12: Distribution of stress and effective tensile 




kriterium des IBMB 
Das Risskriterium des IBMB knüpft an den Thermal 
Cracking Index lcr der JSCE [50] an und definiert den 






Er vermeidet eine Schwäche des lcr: An die Stelle der 
Spaltzugfestigkeit fcts wird die mittlere wirksame Zugfes-
tigkeit fcte im Bauwerk gesetzt. Die Abhängigkeit des RI 
von der Risswahrscheinlichkeit wird mit der FORM (first 
order reliability method, [125]) dargestellt. Dabei wer-
den die Spannung und wirksame Zugfestigkeit als von-
einander unabhängige, normalverteilte Basisvariable 















erhält man die Risswahrscheinlichkeit: 
( )crcrp β−Φ=  (7.34) 
In den Gln.(7.34) und (7.35) bedeuten: 
VR = Vct, Variationskoeffizient der wirksamen 
Zugfestigkeit 
VS = Vσ, Variationskoeffizient der berechneten 
 Zugspannung (Haupt-) 
Φ Wahrscheinlichkeitsintegral 
Der Variationskoeffizient VR kann mit den Versuchser-
gebnissen von [35] eingegrenzt werden. VR hängt vom 
Hydratationsgrad ab. Ab α = 0,5 kann mit dem festen 
Wert VR ≈ 0,15 gerechnet werden. Dieser Wert gehört 
zur Kontraktionsphase des Betons, in der Trennrisse 
auftreten können. Der Variationskoeffizient VS kann nur 
durch Sensitivitätsstudien und Monte-Carlo Simulation 
eingegrenzt werden. Aufgrund von Vorstudien wird sich 
der Variationskoeffizient VS im Bereich VS ≈ 0,15 ÷ 0,25 
bewegen. 
Mit den o.g. Zielgrößen der Variationskoeffizienten wur-
de die Auswertung vorgenommen. Bild 7.14 zeigt die 
Abhängigkeit des Zuverlässigkeitsindex vom Rissindex.  
In Bild 7.15 ist für die beiden Kombinationen der Varia-
tionskoeffizienten die Risswahrscheinlichkeit über dem 
Rissindex Ccr ≥ 1 dargestellt. In [124] wurde vorge-
schlagen, den Thermal Cracking Index von 1995 [50] zu 
modifizieren. Dieser Vorschlag ist in Bild 7.15 ebenfalls 
eingezeichnet. Er entspricht dem Verlauf der Linie 
Ccr(pcr) für die Kombination der Variationskoeffizienten 
VR/VS = 0,15/0,15. 
Die Einhaltung eines Grenzzustandes der Gebrauchs-
tauglichkeit (Dichtheit) bedingt: 
crcr ClimC ≥  (7.36)
Folgende Grenzwerte werden vorgeschlagen: 




• lim Ccr = 1,15; bei vereinzelten Trennrissen. 
Bild 7.15 zeigt, dass lim Ccr = 1,35 mit einer Risswahr-
scheinlichkeit von rd. 7 bis 14%-abhängig vom Varia-
tionskoeffizient der Spannung verknüpft ist, der Grenz-
wert lim Ccr = 1,15 hingegen mit rd. 26 bis 31%. Insbe-
sondere die Spreizung der Risswahrscheinlichkeit bei 
lim Ccr = 1,35 unterstreicht die Notwendigkeit der ein-
gehenden Quantifizierung der Streuungen. 
 
Bild 7.13: Einfluss der σ-ε-Linie auf die Rissspannung 
und den Risszeitpunkt (schematisch) 
Fig. 7.13: Influence of σ-ε-line on stress and time at 
first cracks (schematic) 
Fehlende Informationen, Versuche etc. müssen ggf. 
durch entsprechende Erhöhung des berechneten Wer-
tes Ccr kompensiert werden. Hierzu gibt Bild 7.16 Hilfe-
stellung. Es zeigt, wie sich Veränderungen des Rissin-
dex auf Zuverlässigkeit und Risswahrscheinlichkeit 
auswirken und erlaubt die Abschätzung des Risikos. 
Die Grenzwerte sollten Bestandteile des Bauvertrages 
werden. 
 
Bild 7.14: Zuverlässigkeitsindex abhängig vom Rissin-
dex für die Zielwerte von VR und VS 
Fig. 7.14: Cracking reliability index vs. thermal crack-
ing index dependent on COV of stress and 
strength 
 
Bild 7.15: Risswahrscheinlichkeit abhängig vom Riss-
index für den Zielwert von VR und VS 
Fig. 7.15: Cracking probability dependent on cracking 
index and COV of stress and strength 
In Tab. 8.1 ist der Rissindex Ccr den anderen Kriterien 
gegenübergestellt. 
7.3.6.3 Anwendung 
Nach diesem Vorschlag werden die Spannungen mit 
einem vernünftigen Parametersatz berechnet und der 
wirksamen Zugfestigkeit gegenübergestellt. Ist der 
berechnete Rissindex Ccr ≤ 1, dann ist pcr ≥ 50%. Ein-
zelne Lamellen, Teile des Querschnitts oder der ganze 
Querschnitt fallen aus. Ist hingegen Ccr > 1, kann man 
die Risswahrscheinlichkeit an kritischen Stellen des 
Bauteils zeitabhängig berechnen. Wird dabei der 
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Grenzwert lim Ccr überschritten, dann ist die Tauglich-
keit der vorgesehenen Maßnahmen rechnerisch nach-
gewiesen. 
 
Bild 7.16: Abhängigkeit der Risswahrscheinlichkeit 
vom Sicherheitsindex und von den Zielwer-
ten der Variationskoeffizienten VR und VS 
Fig. 7.16 Cracking probability dependent on cracking 
reliability index and COV of stress and 
strength 
Bild 7.17 stellt ein Beispiel für einen zentrisch gezwäng-
ten Stab dar. Der Rissindex Ccr wird mit der Zwang-
normalkraft und der Risskraft berechnet. Wurde ein 
Grenzwert von z.B. 1,15 gefordert, so wird dieser hier 
gerade erfüllt. Der Grenzwert 1,35 wird jedoch deutlich 
unterschritten. 
7.4 Erstrissbildung und konsekutive Riss-
ausbreitung 
Die Beziehungen der Abschn. 7.2.2 und 7.2.3 gelten für 
de Zustand I. Dies betrifft auch für die in Abschn. 7.3 
behandelten Spannungskriterien zu. Man kann mit 
ihnen nur die Erstrissbildung beurteilen. Es wird in [41], 
[49] und [50] stillschweigend unterstellt, dass das lokale 
Überschreiten der Zugfestigkeit zur spontanen Riss-
ausbreitung (-verlängerung) führt. Mit dem Grenzwert 
des Spannungskriterium wird die Wahrscheinlichkeit 
dieses Ereignisses beurteilt. Über die allmähliche Riss-
ausbreitung im Anschluss an die Erstrissbildung weiß 
man noch wenig, zumal beim bewehrten Bauteil [138, 
139] und [17]. Es interessiert schon, ob der begrenzte 
Ausfall eines Querschnittsteils infolge Zugversagens 
und unter welchen Bedingungen sofort zu einem Trenn-
riss führt. Bereits [82] hat sich mit dieser Frage befasst. 
Dieser Bericht kann sich mit dieser schwierigen Frage 
nicht eingehend auseinander setzen. Es wird jedoch ein 
Näherungsweg für dies nicht bewehrte Bauteil vorge-
stellt, mit dem die an die Erstrissbildung anschließende 
Rissausbreitung qualitativ beschrieben werden kann. 
 
Bild 7.17: Berechnung des Rissindex und Vergleich 
mit Grenzwerten 
Fig. 7.17: Calculation of cracking index and compari-
son with limit values 
Folgende Annahmen werden getroffen: 
• Erreicht die Zugspannung die Zugfestigkeit einer 
Lamelle, dann fällt diese auf Zug aus. Die lokale 
Erstrissbildung hat eingesetzt. 
• Die Bauteilorte/-querschnitte, in denen dies ge-
schieht, haben einen großen Abstand. Der Ausfall 
von Lamellen schwächt den Querschnitt. Zu nicht-
ausgefallenen Lamellen erfolgt eine Spannungsum-
lagerung. 
• Die Schwächung des einreißenden Querschnitts 
wirkt sich - bei weit auseinander liegenden Rissor-
ten- auf die die wirksame Dehn- und Biegesteifigkeit 
des gesamten Bauteils vernachlässigbar aus. 
• Lage und Neigung der Ebenen EFD und ERD sind 
im ungerissenen Bauteilbereich und im einreißen-
den Querschnitt identisch. Die Lamellenkräfte des 
nichtgerissenen Querschnittsteils müssen in diesem 
die Einhaltung der Verträglichkeitsbedingungen er-
zwingen (εR, κR des ungerissenen Bauteils gelten 
auch am Rissort). Damit nimmt - z.B. beim zentrisch 
gezwängten Stab - die mittlere Spannung im noch 
ungerissenen Bereich gegenüber jener unmittelbar 
vor Lamellenausfall zu. 
 
Die o.g. Annahmen beschleunigen das Weiterreißen 
von Lamellen und ggf. den Totalausfall der Zugzone. 
Schließlich sei darauf hingewiesen, dass der Nähe-
rungsweg einige bruchmechanische, bruchstatistische 
und kontinuums mechanische Schwächen aufweist. Er 
ist u.E. trotzdem geeignet, die Rissausbreitung im An-
schluss an die Erstrissbildung qualitativ vernünftig zu 
beschreiben. Auf die Ableitung von Beziehungen und 
die Beschreibung der Numerik wird hier verzichtet. Es 
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wird auf die Berechnungsergebnisse in Folgeabschnit-
ten verwiesen. 
7.5 Zusammenfassung 
In diesem Abschnitt werden die wesentlichen Grundbe-
ziehungen für die Spannungsberechnung nach dem 
hier angewandten Programm TEMPSPANN des IBMB 
zusammengestellt. Das Verfahren kann für Ausschnitte 
aus Deckenscheiben und Sohlen, aber auch für den 
Querschnitt in halber Länge des Wand-Fundament-
Systems angewandt werden. Der Beton wird als altern-
der, viskoelastischer Baustoff mit nichtlinearer Span-
nungs-Dehnungslinie modelliert. 
Vorausgesetzt eine Spannungsberechnung wird durch-
geführt, muss eine Entscheidung über eine potentielle 
Rissbildung herbeigeführt werden. Hierzu dient ein 
Risskriterium. Die bekannten Risskriterien werden dis-
kutiert und bewertet. Dabei zeigt sich, dass Risskrite-
rien, welche die Streuung und Unsicherheiten der ein-
fließenden Basisvariablen und Stoffmodelle nur global 
abgelten, wenig brauchbar sind. Temperatur- und  
Risstemperaturkriterien sind zudem unsicher, weil sie 
die Behinderung des Bauteils nur undeutlich erfassen. 
Notwendig ist ein zuverlässigkeitsorientiertes Risskrite-
rium. Die hierzu erforderlichen Grundlagen werden 
dargestellt, ein Vorschlag wird unterbreitet. 
8. Spannungen, Schnittgrössen und  
Rissbildung 
8.1 Ziel und Vorgehen 
In diesem Abschnitt werden exemplarische Spannungs-
berechnungen an stabförmigen Ausschnitten aus De-
cken (Stäbe) und Sohlplatten sowie für den Mitten-
querschnitt des Wand-Fundament Systems vorgestellt. 
Sie gelten für die Betone CO1 (PZ) und CO23 (HOZ), 
deren Werkstoffdaten in Anlage 1 enthalten sind, sowie 
für definierte Randbedingungen. Die Berechnungser-
gebnisse sind deshalb auf andere Betone und Parame-
terkonstellationen nicht ohne weiteres übertragbar. Das 
methodische Vorgehen und Aufzeigen von Wirkungen 
steht hier im Vordergrund. 
Die Grundlagen der Spannungsberechnung bilden die 
Abschnitte 5 (Temperatur), 6 (Behinderung) und 7 (Ba-
sisgleichungen und Risskriterium). Die Berechnung 
erfolgt mit der nichtlinearen σ-ε-Linie, Bild 7.11, unter 
Einschluss der Relaxation des Betons. Dieses Werk-
stoffverhalten wird als Modell 4 (mod 4) bezeichnet (s. 
Tab. 8.1). Zu Vergleichszwecken werden darüber hin-
aus weitere Stoffmodelle angewandt, um deren Wir-
kung auf die rechnerischen Spannungen etc. aufzuzei-
gen und weil diese Modelle in manchen Programmen 
eingebaut sind. Tab. 8.1 zeigt die Modelle. Bei allen 
Modellen wird die Altersabhängigkeit und nichtlineare 
Verteilung der freien Dehnungen und Betoneigenschaf-
ten über den Querschnitt berücksichtigt. Die Wirklich-
keitsnähe der Ergebnisse nimmt von mod 2a in Rich-
tung mod 4 zu, der numerische Aufwand auch. 
Tab. 8.1: Modelle des Kurzzeit- und Langzeitverhal-
tens 
Tab. 8.1: Models of mechanical behaviour under 
short-term and long-term stress 
Modell σ-ε-Linie Relaxation 
mod 2a linear ohne 
mod 2b linear mit 
mod 3 nichtlinear ohne 
mod 4 nichtlinear mit 
 
8.2 Zwängung in Decken und stabförmi-
gen Bauteilen 
8.2.1 Scheiben- und Stabwirkung in  
Decken 
Decken, die monolithisch an Wände, Unterzüge etc. 
anbinden, erfahren Dehn- und Biegezwang und zwar 
sowohl als Scheiben, als auch als Biegetragglieder. 
Zwangwirkung und häufig anzutreffende Rissbilder 
werden mit den folgenden Bildern erläutert (bzgl. der 
Begriffe TD, TAR und BR s. Bild 7.5). 
Bild 8.1 erläutert den Scheibenzwang, der durch steife 
Altbauteile entsteht. Er entspricht jenem des Wand-
Fundament-Systems. Für den Fall a betragen die 
Scheibenschlankheit 2 ly/lx und Scheibengröße lylx/2. 
Bei ly ≥ lx  ist die Schlankheit ≥ 2. Es können sich neben 
Anrissen TAR auch Trennrisse TDR bilden. Ausgeprägt 
wird dies im Fall c sein, weil der Längszwang nicht nur 
durch Randschub sondern auch achsial eingeleitet wird. 
Bei benachbarten, freien Rändern , Fall b, werden sich 
meist nur Risse TAR über Eck bilden. 
Bild 8.2 zeigt ein weiteres Beispiel für die Rissbildung 
infolge Scheibenzwang. In einer langen Unterwasserbe-
tonsohle mit b = 25 m, l = 15 b; dc = 1,50 m wurden 
sohlbreite Risse im Abstand sr = 0,75 bis 1,5 b festge-
stellt. Die Scheibenschlankheit betrug rd. 30. Die Dehn-
behinderung erfolgte i.w. durch Verzahnung mit der 
Schlitzwand. Die Dehnbehinderung durch Sohlreibung 
und Rüttelinjektionspfähle war gering. Sind die behin-
dernden Bauteile in Spannrichtung der Decke dehn- 
und biegesteif, dann wird die Decke von den Enden her 
gezwängt. Der Zwang in Deckenspannrichtung kann 
am stabförmigen Ausschnitt mit Querschnitt dcx 1 m 
und der Länge lc bestimmt werden. Bild 8.3 zeigt ein 
Beispiel. Die Endbehinderung des Streifens kann durch 
Dehn- und Biegefedern modelliert werden. Nicht ver-
gessen werden darf, dass in der Deckenplatte von den 
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älteren Wänden ein Scheibenzwang ausgeht. Dieser 
kann vom behindernden Rand ausgehende Trennrisse 
TDR und TAR in Scheibenebene, wie schon in Bild 8.1 
gezeigt, erzeugen. Scheiben- und Stabzwang überla-
gern sich.  
 
Bild 8.1: Risse in Decken bei Behinderung in Schei-
benebene entlang Rändern 
Fig. 8.1: Cracks in slabs due to in-plane restraint 
along edges 
 
Bild 8.2: Risse in UW-Betonsohle zwischen Schlitz-
wänden SW und mit rückverankernden 
Pfählen AP 
Fig. 8.2: Cracks in underwater concrete slab be-
tween curtain walls SW and with back-
anchoring piles AP 
Der Scheibenzwang kann mit den Beziehungen von 
Abschn. 8.4 bearbeitet werden. Der Stabzwang wird 
hier mit Abschn. 6 und Abschn. 7.2 modelliert. 
 
Bild 8.3: Tunnelquerschnitt. Zwang in Querrichtung 
und Längsrisse (1 bis 5 Herstellfolge) 
Fig. 8.3: Cross-section of tunnel. Restraint perpendi-
cular to tunnel axis and longitudinal cracks 
(1 to 5; sequence of casting) 
 
8.2.2 Berechnungsannahmen 
Der Ausschnitt mit der Dicke dc und Breite 1 m wird wie 
in Bild 7.1 gezeigt diskretisiert. Die Seitenflächen stellen 
adiabate Ränder dar. Es liegt damit eindimensionale 
Wärmeleitung vor. Für die Ober- und Unterfläche des 
Stabes werden hier gleiche thermische Randbedingun-
gen angenommen. Damit sind die Felder der Bauteil-
temperatur, freien Dehnung etc. symmetrisch. Eine freie 
Krümmung tritt nicht auf. 
Das mechanische Modell ist der axial federnd gezwäng-
te Stab, Bild 6.9. Die Dehnfeder besitzt die konstante 
Federsteifigkeit ca [mmN-1]. Weil von mittiger Stützung 
und von κ0 = 0 ausgegangen wird, tritt eine Biegebe-
hinderung nicht auf. Andere Arten federnder Stützung 
an Stabenden können mit baustatischen Methoden mo-
delliert werden. 
Die Berechnung erfolgt für den Beton CO1 bei Herstel-
lung des Bauteils im Frühjahr/Herbst. Die Frischbeton-
temperatur wird zu Tc0 = 12°C und die mittlere Tages-
temperatur zu Ta0 = 12°C angenommen. Es werden 
variiert: Bauteildicke dc, Dehnbehinderungsgrad Rae 
und das Berechnungsmodell (Tab. 8.1). Der Ausschnitt 
ist 72 Stunden in Holzschalung bzw. mit Wärmedämm-
Matte abgedeckter Oberseite (res αe = 3,5 W/m2K). Die 
Temperaturberechnung ist in Abschnitt 5 erfolgt 
(αT = 10-5K-1). Das autogene Schwinden des CO1 ist 
vernachlässigbar. Die Fallbezeichnung lautet: ax. 
restrained bar CO1-dc-FH-12-72. 
8.2.3 Beziehungen für den axial gezwäng-
ten Stab  
Ausgehend von Gl.(7.6) lautet das Inkrement der La-
mellenkraft bei ti und für mod 4: 
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( ) kiRirkiki0kki EdF ε∆−ε∆+ε∆−=∆ . (8.1)
Wegen der Symmetrie des Temperaturfelds verschwin-
den die Krümmungsanteile der Gln.(7.1b) und (7.2b). 
Summiert man die Lamellenkraft über die Dicke dc, 






kii FN . (8.2)










Führt man die resultierende Dehnung ∆εRi in die 






































Hierin sind: Ei, mittlerer E-Modul bei ti; Ac, Stabquer-
schnitt bcdc. Durch Summation erhält man die lokale 



























Die Spannung σkn1 ist über dem Querschnitt nichtlinear 
verteilt (Bild 8.4). Im Zusammenhang mit der Rissbil-
dung interessiert, wie sich die Spannung am Rand bzw. 







Die Differenz zwischen der Spannung nach Gl.(8.8) und 
der mittleren, Gl.(8.10) 
1mn1kn1Ekn σ−σ=σ  (8.11)
stellt die sogen. Eigenspannung dar. Bei nichtlinearem 
Stoffgesetz ist getrennte Berechnung und anschließen-
de Addition der Spannungen infolge des linearen und 
nichtlinearen Dehnungsanteils wegen der physikali-
schen Nichtlinearität streng genommen falsch. 
Setzt man in den Gln.(8.8) und (8.9) die Mikrorissdeh-
nung zu Null, dann entspricht dies dem viskoelasti-
schen Modell mod 2b. Die Ansätze für mod 2a und 
mod 3 kann man in entsprechender Weise ableiten. 
 
Bild 8.4: Lokale und mittlere Spannung im Dehnstab 
Fig. 8.4: Local and mean stress in axially restrained 
bar 
 
8.2.4 Bauteiltemperatur und mittlere freie 
Dehung 
In Bild 5.24 ist die mittlere Bauteiltemperatur für mehre-
re Dicken dc aufgetragen. Damit erhält man mit Gl.(6.5) 
die mittlere freie Dehnung, die in Bild 5.25 dargestellt 
ist. Der Ausschalzeitpunkt ist in Tm(t) und ε0m(t) erkenn-
bar. Betontemperatur und Dauer der Expansionsphase 
nehmen mit der Dicke dc zu. 
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Bild 8.5: Eigenspannungen abhängig vom Abstand 
z’ und Alter. CO1-1-FH-12-72, Rae = 0, mod 
2b 
Fig. 8.5: Eigenstresses vs. elevation z’ for different 
ages. CO1-1-FH-12-72, Rae = 0; mod 2b 
 
8.2.5 Eigenspannungen und Einrisse 
8.2.5.1 Einfluss des mechanischen Mo-
dells 
Eigenspannungen werden durch den nichtlinearen 
Anteil der freien Dehnung ε0k(t), Bild 8.4, erzeugt. Sie 
treten, strenggenommen, nur dann auf, sofern die äu-
ßere Behinderung Ra = 0 ist. Letzteres wird in der Pra-
xis kaum vorkommen. In Bild 8.5 sind die Eigenspan-
nungen nach mod 2b über die Höhe dc = 1 m und in 
den Bildern 8.6 und 8.7 nach mod 4 dargestellt. 
Bei Berechnung mit dem ideal-viskoelastischen Modell 
2b reißen die Randlamellen. Noch ausgeprägter ist dies 
beim ideal-elastischen Modell 2a. Die Einrisstiefe nimmt 
mit der Dicke dc zu. Bei Ansatz der Modelle 3 und 4 
treten bis zur hier untersuchten Dicke von dc ≥ 1.5 m 
keine Einrisse auf. Die Zugspannungsspitzen entstehen 
sofort nach dem Ausschalen. Die Eigenspannungen 
wechseln im Laufe der Zeit und des Temperaturaus-
gleiches ihr Vorzeichen. Nach rd. 120 h herrscht innen 
Zug und außen Druck. Ein Restspannungszustand wird 
gleichsam eingefroren, er wird durch Relaxation redu-
ziert. Dieses Phänomen ist schon mehrfach festgestellt 
worden, s. z.B. [44]. U.E. wird dieses v.a. durch die 
zeitliche und örtliche Nichtlinearität des E-Moduls ver-
ursacht; Analogie: vorgespanntes Glas. 





























Bild 8.6: Eigenspannungen abhängig vom Abstand 
z’ und Alter. CO1-1-FH-12-72, Rae = 0, mod 
4 
Fig. 8.6: Eigenstresses vs. elevation z’ for different 
ages. CO1-1-FH-12-72, Rae = 0, mod 4 
In Bild 8.8 ist der bezogene Restquerschnitt nach abge-
schlossener Einrissbildung bei Verwendung der Model-
le 2a und 2b über die Bauteildicke aufgetragen. Er wird 








Aresk −==  (8.12)









Bei einer Bauteildicke dc ≤ 0.75 m treten rechnerisch 
keine Einrisse auf. Bei dc = 1 m erhält man mit mod 2a 
dcr = 0,075 dc und mit mod 2b dcr ≈ 0,05 dc. Die be-
trächtlich größere Einrisstiefe bei mod 2a als bei mod 
2b ist auf die Vernachlässigung der Relaxation zurück-
zuführen. Bei Verwendung der mod 3 und 4 wurde bis 
zur untersuchten Dicke von 1,5 m keine Einrissbildung 
errechnet. Die Mikrorissbildung der Stoffgesetze mod 3 
und mod 4 führt zum plastischen Abbau der randnahen 
Spannungsspitzen und zur Spannungsumlagerung. 
In den vergangenen Jahren sind mehrere Arbeiten zur 
Wirkung von Eigenspannungen entstanden ([17], [31], 
[48], [58], [61], [76]). Dabei wurde von ausgehärtetem 
Beton ausgegangen. [61] stellte bei Versuchen an 1 m 
breiten Streifen, Beton CO1, Einrisstiefen zwischen 
0,06 und 0,15 dc fest. 
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Bild 8.7: Eigenspannungen abhängig vom Alter in 
verschiedenen Abständen z’. CO1-1-FH-12-
72, Rae = 0, mod 4 
Fig. 8.7: Eigenstresses vs. ages for different elevati-
ons z’. CO1-1-FH-12-72, Rae = 0, mod 4 






















Bild 8.8: Querschnittverlust durch Eigenspannungen. 
CO1-1-FH-12-72, Rae = 0, mod 2a + 2b 
Fig. 8.8: Loss of cross-section due to eigenstresses. 
CO1-1-FH-12-72, Rae = 0, mod 2a + 2b 
 
8.2.6 Zwangspannungen, Zwangnormal-
kraft und Trennrisse 
8.2.6.1 Zwangspannung und Rissfolge 
Höhe, Verteilung und Altersabhängigkeit der Zwang-
spannung werden bei einer Dehnbehinderung gegen-
über dem Eigenspannungsfall verändert. In den Bildern 
8.9 und 8.10 wird der 1 m dicke Ausschnitt CO1-1-FH 
nach den Ansätzen mod 2b und 4 bei totaler Behin-
derung behandelt. Die wirksame Zugfestigkeit fcte stellt 
den Widerstand dar. In der frühen Expansionsphase 
des Betons t1 ≤ t < 72 h sind alle Lamellen überdrückt. 
Ab dem Ausschalen schlagen die Randlamellen in Zug 
um. Bei Berechnung mit dem Ansatz mod 2b reißen die 
Randlamellen bei rd. 96 h, die anderen folgen, und 
nach 130 h ist der Stab durchgerissen. Bei Berechnung 
mit den Modellen 3 und 4 tritt eine Trennrissbildung 
nicht auf. Ab rd. 124 h sind die Zwangspannungen über 
den Querschnitt gleich verteilt, der nichtlineare Anteil ist 
herausgebügelt. Aber nach 240 h bleibt eine Zugspan-
nung von rd. +1,4 MPa stehen, die rd. 0,85 fcte ent-
spricht. Das Rissrisiko ist hoch, und für etwaigen späte-
ren Zwang (z.B. infolge Trocknungsschwinden) ist das 
Festigkeitsguthaben klein. Diese Aussagen gelten auch 
für die Dicken von 0,5; 0,75 und 1,50 m. 
























Bild 8.9: Zwangspannungen abhängig vom Alter und 
Abstand z’ von UK Deckenausschnitt. CO1-
1-FH-12-72, Rae = 1, mod 2b 
Fig. 8.9: Stresses vs. age for different elevations. 
CO1-1-FH-12-72, Rae = 1, mod 2b 























Bild 8.10: Zwangspannungen abhängig vom Alter und 
Abstand z’ von UK Deckenausschnitt. CO1-
1-FH-12-72, Rae = 1, mod 4 
Fig. 8.10: Stresses vs. age for different elevations. 
CO1-1-FH-12-72, Rae = 1, mod 4 
Ebenso wie die Einrisstiefen infolge Eigenspannungen 
hängt die prognostizierte Trennrissbildung vom ver-
http://www.digibib.tu-bs.de/?docid=00057649 13/11/2015
-76- 
wendeten Stoffgesetz ab. Das in manchen kommerziel-
len Programmen eingebaute Modell 2b behandelt den 
Beton zu pessimistisch, da es die Nichtlinearität im 
ansteigenden σ-ε-Ast außeracht lässt. Das Modell 4 ist 
erheblich wirklichkeitsnäher. Die gemeinsame Wirkung 
der Mikrorissplastizität und Relaxation führt zur Span-
nungsumlagerung von höher zur niedriger beanspruch-
ten Lamellen. Damit verschwinden die nichtlinearen 
Spannungsanteile. Vorschädigende Einrisse durch 
Eigenspannungen traten in den hier untersuchten Fäl-
len nicht auf. 
8.2.6.2 Zwangsnormalkraft und Durchrei-
ßen 
Die Annahme totalen Zwangs ist meist zu ungünstig. In 
[82] sind zahlreiche Bauteile untersucht worden. Es 
wurde festgestellt, dass sich die Endwerte der Dehn-
steifigkeitszahl SDe im Bereich 0,2 ≤ SDe ≤ 2 bewegen. 
Dies entspricht Endwerten des Dehnbehinderungsgrads 
von rd. 0,3 ≤ Rae ≤ 0,85. 
In den Bildern 8.11 und 8.12 ist die Zwangsnormalkraft 
für den 1 m dicken Ausschnitt bei variabler Dehnbehin-
derung dargestellt. Ihr steht als Widerstand die mittlere 
wirksame Risskraft Ncr = fcteAc entgegen. Bei Ansatz 
des Modells 2b überlebt das Bauteil ohne Trennrissbil-
dung nur bei Rae ≤ 0,3. Bei Ansatz der Modelle 4 und 3 
werden alle Behinderungsgrade ohne Trennriss ertra-
gen. Diese Aussagen gelten für geringere und größere 
Dicken dc als 1 m in gleicher Weise. 




















model 2b var. Rae
 
Bild 8.11: Zwangnormalkraft abhängig vom Alter bei 
variablem Behinderungsgrad. CO1-1-FH-
12-72, var Rae, mod 2b 
Fig. 8.11: Restraint force vs. age different degrees of 
restraint. CO1-1-FH-12-72, var Rae, mod 
2b 
 




















model 4; var Rae
 
Bild 8.12: Zwangnormalkraft abhängig vom Alter bei 
variablem Behinderungsgrad. CO1-1-FH-
12-72, var Rae, mod 4 
Fig. 8.12: Restraint force vs. age different degrees of 
restraint. CO1-1-FH-12-72, var Rae, mod 4 
In Bild 8.13 wird die Zwangnormalkraft abhängig vom 
Alter für sämtliche Berechnungsmodelle für totalen 
Zwang dargestellt. Außerdem ist die elastische Nähe-
rung Gl.(8.14) (N0 ≡ Ñel) eintragen. Nur die Normalkräfte 
nach mod 3 und mod 4 werden rissfrei ertragen. 

























Bild 8.13: Zwangnormalkraft abhängig vom Alter für 
alle Modelle. CO1-1-FH, Rae = 1 
Fig. 8.13: Restraint force vs. age for all models.  
CO1-1-FH-12-72, Rae = 1 
 
8.2.6.3 Näherungsansätze und Vergleiche 
Weil die iterative Berechnung der Zwangsnormalkraft 
mühselig ist, werden in der Praxis Näherungsansätze 












dar, der eine Vereinfachung von mod 2a ist. Gemessen 
am Berechnungsergebnis mit den Ansätzen mod 4 oder 
mod 2b sind die Abweichungen beträchtlich. Eine bes-
sere Beschreibung wird mit dem mittleren wirksamen E-
Modul Ee angestrebt, der jedoch nicht nur vom Alter des 
Betons sondern auch von der Belastungsdauer abhängt 
[103], [121], [129]. Hierzu sind einige Erklärungen nötig. 
Es wird von Gl.(8.9) ausgegangen, wobei linear-
viskoselastisches Verhalten mit Alterung (mod 2b, 




c1n ERANˆ ψε∆−= ∑
=
. (8.15)
Das Produkt Eiψmni wird als wirksamer E-Modul be-
zeichnet: 
( ) ( ) eniiinmiiine Et,ttEt,ttE =−ψ=− , (8.16)




c1n REANˆ ε∆−≈ ∑
=
. (8.17)
Die Auswertung der Gln.(8.15) bis (8.17) bedingt ein 
Stoffmodell des viskoelastischen Verhaltens. Liegt 
dieses als Kriechfunktion ϕ(tn-ti, ti) vor, dann kann man 
die Relaxationsfunktion ψ(tn-ti, ti) durch numerische 
Inversion gewinnen, s. z.B. in [35], [103], [121], [129]. In 
[129] wurden Relaxationsfunktionen auf Basis der 
Kriechmodelle des MC90 [130] und EC2 [131] berech-
net, die aber u.E. das Verhalten jungen Betons nicht 






führt den altersabhängigen Relaxationskoeffizient ρi 
ein, mit 0,8 ≤ ρ(ti) ≤ 1. Mit diesem wird die mit zuneh-
mendem Erstbelastungsalter ti abnehmende Relaxati-
onsfähigkeit des Betons gegenüber nichtalternder, 
linearer Viskoelastizität berücksichtigt. In [35] wird 









und der Relaxationskoeffizient abhängig vom Alter ti 
bzw. vom Hydratationsgrad αi formuliert: 
( ) iii 60,055,0 α⋅+≈αρ=ρ . (8.20)
Die Gl.(8.19) ist gegenüber Gl.(8.18) stoffmechanisch 
korrekter [35]. Weil insbesondere bei der Vorplanung 
die Kriechfunktion des künftigen Ausführungsbetons 
meist nicht vorliegt, wird häufig eine Vereinfachung der 
Gln.(8.18) und (8.19) vorgenommen. Dabei wird der 





mit kRi, Relaxationsfaktor [-]. Folgende Werte werden in 
der Literatur genannt: 
kRi ≈ 0,65 - 0,70 für  t1 ≤ ti ≤ t1 + 24h 
kRi ≈ 0,70 - 0,75 für  t1 + 24h < ti ≤ t1 + 48h 
kRi ≈ 0,80 - 0,85 für  ti > t1 + 48h 
Hierin entspricht der Zeitpunkt t1 dem Hydratationsgrad 
α0 und dem Beginn der Dehnungsgeschichten ε0ki, ... 
(1. Nullspannungsalter). Bei üblichen Betonen für mas-
sige Bauteile bewegt sich t1 zwischen 8 und 13h (CEM I 
32.5) bzw. zwischen 10 und 16h (CEM III A u. B 32.5). 
Verzögerer verlängern t1. Die kRi-Werte sind unter Be-
rücksichtigung der zeitlichen Entwicklung der Dehnung 
ε0m und des E-Moduls in der Aufheiz- bzw. Expansions-
phase festzulegen. Etwa ab dem Maximum von ε0m ist 
der Beton weitgehend ausgehärtet. 
Verwendet man nun Gl.(8.21) zur Formulierung eines 
Näherungsansatzes für die Zwangsnormalkraft, so er-
hält man mit Gl.(8.17) und abschnittsweiser Summation 













Die Gl.(8.9), mod 4, setzt den Maßstab für Vergleiche 
zur Vorhersagefähigkeit. Die Gl.(8.14), mod 2a, führt zu 
unrealistischen Werten. Die Vorhersagefähigkeit der 
Gl.(8.15), mod 2b, ist in der Expansionsphase gut. Es 
wird auf die Bilder 8.11 bis 8.13 verwiesen. Die Zwang-
kraft nach Gl.(8.22) stellt eine bessere Schätzung als 
jene nach Gl.(8.14) dar, weicht aber vor allem in der 
Kontraktionsphase vom Verlauf nach Gl.(8.9), mod 4, 
deutlich ab. 
8.2.7 Zuverlässigkeitsorientierte Beurtei-
lung der Rissbildung 
Auch wenn die Zwangnormalkraft den mittleren wirk-
samen Widerstand Ncr = fcteAc nicht übertrifft, verbleibt 
ein Rissrisiko (s. Abschn. 7.3.6). In Bild 8.14 ist der 
rechnerische Rissindex Ccr für den 1 m dicken Aus-
schnitt (CO1-1-FH-12-72) bei Ansatz des Modells 4 für 
die Dehnbehinderungsgrade Rae = 0,5 und 1,0 darge-
stellt. Darüber hinaus ist im unteren Bildteil die zugehö-
rige Risswahrscheinlichkeit aufgetragen (s. Bild 7.15). 
Zugkräfte entstehen ab rd. 96h, s. Bild 8.12. Die Grenz-
werte lim Ccr sind ebenfalls eingetragen. Die Risswahr-
scheinlichkeit nimmt mit der Dehnbehinderung zu. Die 
Zuverlässigkeit gegen Reißen, ausgedrückt durch den 
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Rechenwert Ccr, wächst mit abnehmender Behinde-
rung. Hat der Bauherr z.B. den Grenzwert lim Ccr = 1,35 
vorgeschrieben, so wird diese Vorgabe bei Rae = 1 bei 
weitem nicht, bei Rae = 0,5 knapp erfüllt. Wurde hinge-
gen lim Ccr = 1,15 bzw. Ccr ≥ 1,15 gefordert, so wird 
diese Vorgabe bei Rae = 0,5 sicher bzw. bei Rae = 1 
gerade erfüllt. 
 
Bild 8.14: Rissindex und Risswahrscheinlichkeit ab-
hängig vom Alter. CO1-1-FH-12-72; var Rae, 
mod 4 
Fig. 8.14: Crack ratio and cracking probability de-
pendent on age. CO1-1-FH-12-72; var Rae, 
mod 4 
 
8.2.8 Wirksame Bauwerkszugfestigkeit 
nach Regelwerk und Ingenieurmo-
dell - ein Vergleich 
Die Beschränkung der Rissbreite nach DIN 1045, 17.6 
und Folgenorm [131, 132] einerseits und die Risskon-
trolle/-vermeidung durch betontechnologische und 
andere Maßnahmen andererseits, verfolgen unter-
schiedliche Ziele. Bei der erstgenannten Aufgabe muss 
die Mindestbewehrung für einen oberen Wert der Bau-
werkszugfestigkeit ausgelegt werden, um bei Über-
(zug)festigkeiten des Bauwerksbetons etc. unzulässig 
breite Risse zu verhindern. Bei der Risskontrolle/-
vermeidung ist hingegen von einem unteren Wert aus-
zugehen, damit die Wirksamkeit einer geplanten riss-
kontrollierenden Maßnahme vorsichtig beurteilt wird. In 
beiden Fällen sind „vernünftige” obere bzw. untere 
Werte der wirksamen Zugfestigkeit anzunehmen, weil 
die wirtschaftlichen Folgen einer Fehleinschätzung 
beträchtlich sein können. Beiden Aufgaben ist gemein-
sam, dass sie die Riss- bzw. Zwangschnittgröße su-
chen, obgleich auf unterschiedlichem Niveau. 
Auch wenn sich die Ziele voneinander unterscheiden, 
ist ein Vergleich der Widerstände von Interesse. Der 
Vergleich wird für den Beton CO1 gezogen, der um-
fangreich untersucht worden ist. Er weist im Alter 28 t 
eine mittlere Würfeldruckfestigkeit (20 cm) von 38 MPa 
auf. Seine altersabhängige, mittlere Zugfestigkeit fct, der 
Verlauf des Altersbeiwert kzt [89] und Hydratationsgrads 
α sind aufgrund der Versuche bekannt und in Bild 8.15 
dargestellt. Die mittlere Zugfestigkeit fct (Labor-) wird mit 
dem Faktor 0,75 zur mittleren, wirksamen Bauwerks-
zugfestigkeit fcte reduziert. Des weiteren ist Linie 
βbZw = 0,25 kzt βwn2/3 eingetragen, die mit der fiktiven 
Nennfestigkeit von 33 MPa und mit dem kzt-Verlauf der 
gemessenen fct-Linie berechnet worden ist. Die an-
schraffierten waagerechten Linien entsprechen den 
Gl.(26) und (27) von [89] bzw. DIN 1045, 17.6, 07.88. 
 
Bild 8.15: Vergleich der wirksamen Bauwerkszugfes-
tigkeit nach Ingenieurmodell und DIN 1045, 
07.88 und andere Größen (Beton CO1-FH) 
Fig. 8.15: Comparison between effective tensile 
strength in the structure acc. to the engi-
neering model and DIN 1045, a 07.88 and 
other values (concrete CO1-FH) 
Die rechnerische Linie der Bauwerkszugfestigkeit 
βbZw(te) liegt über jener von fcte(te). Dies ist verständlich, 
unterscheiden sich doch die Bauwerkszugfestigkeiten 
im mit ihnen verfolgten Ziel. Mit dem Variations-
koeffizienten Vct ≈ 0,15 der Zugfestigkeit kann man nun 




berechnen. Bild 8.15 
zeigt, dass dieser Wert für eine „späte” Trennrissbil-
dung unter der Linie βbZw(te) liegt. Der Abstand von rd. 
0,4 MN/m2 ist jedoch nicht gravierend, bedenkt man die 
Unsicherheiten dieses Vergleiches. Berechnungen und 
Praxisfälle haben gezeigt, dass eine Trennrissbildung 
eher spät, also bei relativ hoher Zugfestigkeit eintritt. 
Bei Zwang infolge abfließender Hydratationswärme darf 
nach Regelwerk von einer frühen, durch Eigenspan-
nungen initiierten Rissbildung ausgegangen werden. 
Dementsprechend darf die hierfür maßgebende, wirk-
same Bauwerkszugfestigkeit βbZwfr mit der Hälfte des 
Werts bei später Rissbildung angesetzt werden. Nun 
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zeigen aber nicht nur die Berechnungsergebnisse son-
dern auch Praxisbeobachtungen, dass Zwangrisse in 
diesem Bauteilen erst in der Kontraktionsphase, also 
eher spät, auftreten. In solchen Fällen ist von einer 
höheren wirksamen Bauwerkszugfestigkeit als 
βbZwfr = 0,5 βbZw28 auszugehen (kzt > 0,5). Es ist u.E. 
aufgrund dieser Überlegungen nicht vertretbar, den in 
[89] erläuterten kE-Wert deutlich unter 0,8 abzumindern. 
8.2.9 Schlussfolgerungen 
Es wurden die Ingenieurmodelle zur Berechnung der 
Zwangspannungen und -normalkraft für Stäbe und 
Ausschnitte aus Decken zusammengestellt. Der Behin-
derungsgrad übt einen bedeutenden Einfluss auf die 
Zwangkraft aus. Die Annahme vollständigen Zwangs ist 
häufig zu ungünstig. Die „obere”, realistische Einschät-
zung der Behinderung empfiehlt sich. 
Die Berechnung der Spannungen und Zwangkraft dient 
der a priori Beurteilung risskontrollierender Maßnah-
men. Bei der Vorplanung kann die Zwangkraft nähe-
rungsweise mit der Methode des wirksamen E.Moduls, 
Gl.(8.22), berechnet werden. Sie ist der altersabhängi-
gen Risskraft gegenüber zu stellen. Ist die wirklichkeits-
nahe Verfolgung, z.B. bei der Ausführungsplanung 
notwendig, dann ist die Berechnung mit mod 4 die 
vertrauenswürdigste. Selbst wenn der Querschnitt 
rechnerisch ungerissen bleibt, ist die Risswahrschein-
lichkeit zu berechnen, weil diese das Restrisiko des 
Reißens aufzeigt. 
Aufgrund der Berechnungen und von Praxisbeobach-
tungen treten Trennrisse erst spät, also bei schon ziem-
lich hoher Zugfestigkeit auf. Damit ist die Reduzierung 
der wirksamen Zugfestigkeit zum Zeitpunkt der Rissbil-
dung über den gegenwärtig angesetzten Faktor kE = 0.8 
hinaus nicht vertretbar. 
8.3 Zwängung von Sohlplatten 
8.3.1 Ziel und Vorgehen 
In diesem Abschnitt werden Ingenieurmodelle der 
Zwängung von Sohlplatten im frühen Betonalter zu-
sammengestellt. Es werden Platten mit ebener Unter-
fläche betrachtet. Fahrstuhlunterfahrten, unter UK Plat-
te reichende Fundamente etc. erzeugen punktuelle 
Festhaltungen, die konstruktiv entschärft werden kön-
nen ([63], [94]). Folgende ingenieurmäßige Berech-
nungsverfahren werden behandelt: 
• Dreischichtenmethode DSM, 
• Bettungsmodulverfahren BMV, 
• Verfahren nach japanischer Stahlbetonnorm. 
Bei der DSM wird das masselose System Soh-
le/Sauberkeitsschicht/Boden betrachtet. Einige Grund-
lagen sind in den Abschn. 6.5 und 7.2.1 dargestellt 
worden. Es wird davon ausgegangen, dass die Sohl-
schlankheit l/dc die Systemlänge (Sohl-) so groß ist, 
dass sich im Mitten- (Symmetrie-) schnitt des Sohlstrei-
fens eine ebene Dehnungsverteilung aufbauen kann. 
Der Dehn- und Biegezwang in der Symmetrieachse 
(Abstand x’ = l/2 vom Ende) stellt sich durch Wechsel-
wirkung der Schichtsteifigkeiten ein. Die DSM ist bereits 
mehrfach zur Beschreibung des thermischen Zwangs in 
Sohlplatten angewandt worden, s. z.B. in [58], [82], [94], 
[134]. Mit dem BMV kann man nur das Zwangmoment 
bestimmen, s. Abschn. 6.5.3. Die Zwangnormalkraft 
muss auf anderem Weg bestimmt werden. Der Abschn. 
6.5.2 gibt hierfür Anleitung. Im Gegensatz zur DSM 
kann mit dem BMV die Abhängigkeit des Zwangmo-
ments über l/2 beschreiben werden. Das BMV ist zur 
Berechnung des thermischen Biegezwangs vielfach 
angewandt worden, s.z.B. in [70], [74], [94], [135]. 
Kommerzielle Programme stehen zur Verfügung. Das 
BMV betrachtet die „Matratze auf Bettfedern”. Die hori-
zontale Steifigkeit des Baugrundes wird nicht berück-
sichtigt. Zum Vergleich mit dem DSM und BMV wird 
hier noch das Verfahren der JSCE-Norm herangezogen 
[49], [50]. In diesem werden der Dehn- und Biegebe-
hinderungsgrad einer jungen Betonschicht auf Fels 
oder Altbeton mit umfangreichen FEM-Berechnungen 
festgelegt. 
8.3.2 Dreischichtenmethode für Sohlen 
8.3.2.1 Steifigkeitsparameter 
Bei der DSM wird ein 1 m breiter Streifen der Sohllänge 
l betrachtet. Temperaturen, Spannungen etc. werden 
im Bereich der Symmetrieachse (x = 0; l/2 vom Soh-
lende) berechnet. Der Ausschnitt besteht aus drei 
Schichten: Sohlplatte E, dc; Sauberkeitsschicht Eb,db 
und Bodenschicht Es, ds. Sauberkeits- und Boden-
schicht werden als elastische Stoffe, der Sohlbeton als 
alternder, viskoelastischer Stoff angesehen. Aus Grün-
den der Vereinfachung werden die Sauberkeits- und 
Betonschicht zur mitwirkenden Bodenschicht Ese, dse 
zusammengefasst. Die Dicke der mitwirkenden Boden-
schicht wird nach [111] zu l/3 angenommen. In Bild 
8.16 sind die geometrischen Zusammenhänge darge-
stellt [81]. Folgende Größen werden zur Bestimmung 
der Steifigkeit benötigt. 



















Die Dehn- und Biegesteifigkeit der mitwirkenden Bo-
denschicht betragen für die Streifenbreite 1 m: 















Bild 8.16: Dreischichtenmodell DSM 
Fig. 8.16: Three-layer model DSM (TLM) 
 
Bild 8.17: Verformungen und  Schnittgrößen bei der 
DSM 
Fig. 8.17: Deformations and restraint reactions for the 
DSM 
Mit den Gln.(8.23) bis (8.28) wird das DSM auf ein 
Zweischichtenmodell reduziert. Die Altersabhängigkeit 
des Sohlbetons wird durch den mittleren E-Modul Ei 
über die Sohldicke dc zu den Zeitpunkten i der Stufen 
der freien Verformungen beschrieben (s. z.B. Bild 6.4 
und 6.5). Mit der Dehn- und Biegesteifigkeit der Sohle 
kann man die altersabhängigen Dehn- und Biegestei-
























=     0 ≤ SBi ≤ ∞ (8.30)
Bei Beton wird im Alter tN1 (= t1) zum festen Stoff. Zu 
diesem Zeitpunkt sind SD1 = SB1 = 0. Mit zunehmender 
Erhärtung streben die Steifigkeitszahlen den Endwerten 
SDe und SBe zu, s. Bild 8.18. Auswertungen zeigen, 
dass sie sich im folgenden Bereich bewegen: SB ≤ 0,20; 
SD ≤ 10. Je geringer SD und SB sind, um so stärker ist 
die Zwängung der Sohle. 
 
Bild 8.18: Steifigkeitszahlen und Behinderungsgrade 
(Beispiel) 
Fig. 8.18: Stiffness ratios and degrees of restraint (ex-
ample) 
 
8.3.2.2 Gleichgewicht und Verträglichkeit 
In Bild 8.17 sind die freie und resultierende Dehnungs-
ebene etc. dargestellt. Bei der Berechnung des Tempe-
raturfelds der Sohle wird deren thermische Wechselwir-
kung mit dem Boden berücksichtigt. Bei der mechani-
schen Wechselwirkung werden die freien Verformungen 
des Bodens und der Sauberkeitsschicht jedoch unter-
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drückt: εs0m = εb0m = 0; κs0 = κb0 = 0. Dies ist eine kon-
servative Annahme, die rechnerisch zwangerhöhend 
ist. Bezüglich der Ableitungen wird auf [81] verwiesen. 
Die Gl.(7.1) und (7.2) der Verträglichkeit gelten auch 
hier. Mit der o.g. Annahme lauten die resultierenden 








+κ∆−ε∆=ε∆  (8.31) 
siRisRi κ∆=κ∆=κ∆  (8.32) 
Mit den Gleichgewichtsbedingungen erhält man die zu 




























Die Gln.(8.33) und (8.34) sind umfangreich numerisch 
untersucht worden. Dabei ergaben sich zwei wesentli-
che Ergebnisse. Zum einen können die 2. Terme der 
Zähler gegenüber den ersten vernachlässigt werden. 
Zum anderen können in den Gln.(8.33) und (8.34) we-
gen SBi < SDi Vereinfachungen vorgenommen werden. 
Bei Anwendung der nichtlinearen σ-ε-Linie des Betons 
(mod 4) ist zu berücksichtigen, dass die Verformungen 
infolge der Zwangschnittgrößen sowohl aus einer elas-
tischen als auch aus einer durch Mikrorisse verursach-
ten plastischen Dehnung bestehen: 
rmielmimi ε∆+ε∆=ε∆ , (8.35)
rielii κ∆+κ∆=κ∆ . (8.36)
Damit erhält man folgende Ausdrücke für die resultie-















Bei Anwendung der Modelle 2a und 2b entfallen die mit 
der Mikrorissdehnung verbundenen Verformungskom-
ponenten. 
8.3.2.3 Spannungen und Schnittgrößen 
Ansätze nach dem Ingenieurmodell 
Führt man die Gln.(8.37) und (8.38) in die Gln.(7.6) und 
7.12) ein, erhält man folgende Beziehungen für die 
Modelle 4, 2b und 2a. 














































































ln1 und Mln1 entsprechen Gln.(8.41) 
und (8.42) jedoch mit ∆F
lkni, Gl.(8.43). 





























Die Schnittgrößen Neln1 und Meln1 entsprechen 
Gln.(8.41) und (8.42) jedoch mit ∆Felkni, Gl.(8.45). 
Näherungsansätze 
Bereits das Modell 2a stellt eine Näherung dar, welche 
die Relaxation außer Acht lässt. Berechnungen zeigen, 
dass die Nichtlinearität des Eki-Moduls über den Quer-
schnitt nach wenigen Tagen verschwindet. Nutzt man 
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diese Tatsache, dann erhält man - in Analogie zu mod 


















Die Spannung kann nur nach Biegelehre berechnet 
werden und ist geradlinig verteilt. Es sind: Ac = bcdc; 
lc = bcdc3/12 mit bc = 1 m. Diese Näherung überzeichnet 
das Verhalten beträchtlich. 
 
Bild 8.19: Endwerte der Behinderungsgrade abhängig 
von Sohllänge und Steifemodul Es 
Fig. 8.19: Final values of degrees of restraint depend-
ent on length of slab and stiffness modulus 
of soil 
Weil mit elastischen Ansätzen der Zwang überschätzt 
wird, versucht man, die Relaxation des Betons nä-
herungsweise zu berücksichtigen. In Abschn. 8.2.6.3 ist 
der Ansatz des wirksamen E-Moduls Eei = kRiEi bereits 
vorgestellt werden. Damit erhält man - in Analogie zu 





















Bezüglich der Spannungen gilt das zuvor gesagte. 
Das Modell 4 besitzt die größte Wirklichkeitsnähe. Mo-
dell 2a die geringste. Mit zunehmender Erhärtung und 
abnehmender Relaxationsfähigkeit des Betons liefert 
das Modell 2b eine brauchbare Approximation. Die 
Aussage gilt auch für die Näherung mit dem Altersab-
schnittsweisen, wirksamen E-Modul. 
8.3.2.4 Behinderungsgrade 
Die Steifigkeitszahlen, Gln.(8.29) und (8.30), hängen 
u.a. vom Alter ab. Sie sind in Bild 8.18 für ein Beispiel 





















Die Behinderungsgrade beginnen bei t1 mit dem Wert 1 
und sinken relativ rasch auf die Endwerte Rae und Rbe 
ab. Die Abhängigkeit von Rae und Rbe vom Steifemodul 
Es des Bodens und von der Sohllänge ist in Bild 8.19 
dargestellt. Die Dehnbehinderung durch Böden mit 
Es ≤ 200 MN/m2 ist i.allg. gering. Die Biegebehinderung 
ist meist hoch. Sie nimmt mit Es und l zu, mit der Sohl-
dicke ab. 
8.3.3 Andere Verfahren und Vergleiche 
8.3.3.1 Vergleiche zwischen DSM und 
BMV 
Bild 8.20 werden DSM und BMV an einem Beispiel 
verglichen. Bei langen Platten sind die Unterschiede 
gering, bei kurzen jedoch beträchtlich. Die geringe 
Biegebehinderung kurzer Platten nach BMV ist auf das 
Außerachtlassen der horizontalen Steifigkeit des Bo-
dens u.a.m. zurückzuführen. Wegen dieser Schwäche 
wird das Bettungsmodulverfahren hier nicht weiter 
verfolgt. 
8.3.3.2 Zwangberechnung nach japani-
scher Stahlbetonnorm 
Die japanische Stahlbetonnorm (JSCE, [49], [50]) ent-
hält ein Verfahren zur Berechnung des Zwangs in mas-
sigen Bauteilen auf Fels, Boden oder Altbeton. Dieses 
Verfahren entspricht i.w. der DSM. Dehn- und Biegebe-
hinderungsgrad, RN und RM, werden abhängig von den 
Verhältnissen Ec/Er und L/H als Graphen bereitgestellt. 
Es bedeuten: Ec, mittlerer E-Modul des Betons des 
gezwängten Bauteils im Alter von 28d; Er, mittlerer E-
Modul des behindernden Körpers; L/H = l/dc. Die Be-
hinderungsgrade sind auf Basis von FEM-Berechnun-
gen nach E-Theorie am System junge Betonschicht/be-
hindernder Halbraum festgelegt worden. Weiter-





Bild 8.20: Biegehinderungsgrad abhängig von der 
Sohllänge. Vergleich zwischen DSM und 
BMV (Beispiel) 
Fig. 8.20: Dependence of degree of bending restraint 
on length. Comparison of TLM and SRMM 
(example) 
 
Bild 8.21:Verhältnis E/Ese abhängig von l/dc und Es 
nach DSM 
Fig. 8.21: Ratio E/Ese dependent on l/dc and Es acc. 
to TLM 
Für den Vergleich zwischen JSCE und DSM ist es 
notwendig das Verhältnis Ec/Er gemäss DSM umzu-
schreiben und in Abhängigkeit von der Sohlschlankheit 
l/dc auszudrücken. Entsprechendes gilt für den Dehn-




































Weil Ec nach JSCE der mittlere E-Modul des jungen 
Bauteils im Alter 28d ist, entspricht Ec = E (28d). Damit 
stellt Ra, Gl.(8.55), den Endbehinderungsgrad Rae dar. 
In Bild 8.21 ist das Verhältnis E/Ese abhängig von l/dc 
und vom Steifemodul des Bodens dargestellt. Das 
Verhältnis E/Ese nimmt mit l/dc deutlich zu, der Steife-
modul übt einen untergeordneten Einfluss aus. Der 
Dehnbehinderungsgrad Ra hängt von l/dc und Es nur 
schwach ab. 
 
Bild 8.22: Dehnbehinderungsgrad nach JSCE und 
DSM 
Fig. 8.22: Degree of axial restraint acc. to JSCE und 
TLM 
In Bild 8.22 sind die Dehnbehinderungsgrade nach 
JSCE und DSM einander gegenübergestellt. Die Werte 
Ra nach DSM liegen für große Schlankheiten etwas 
unter den Werten RN. Dies hängt mit der angenom-
menen Dicke der Bodenschicht zusammen. 
In Bild 8.23 sind die Biegebehinderungsgrade RM und 
Rb aufgetragen. Der Biegebehinderungsgrad RM ist 
stets ≥ 0,8 selbst bei geringen Schlankheiten l/dc = 1 
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bis 4. Dies erstaunt, weil man geringer Schlankheit ein 
Abreißen an Sohlenden vom Untergrund, verbunden 
mit einer deutlichen Minderung der Biegebehinderung, 
erwarten würde. Mit zunehmender Schlankheit nimmt 
der Biegebehinderungsgrad RM bis auf 1,2 zu, um da-
nach wieder gegen 1 zu sinken. Das Überschwingen 
der Linien RM über den Wert 1 ist zwar elastizitätstheo-
retisch denkbar, aber u.e. bei einer Zwängung durch 
Boden unrealistisch.  
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Es / Ese = 40
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Bild 8.23: Biegebehinderungsgrad nach JSCE und 
DSM 
Fig. 8.23: Degree of bending restraint acc. to JSCE 
and TLM 
Der Biegebehinderungsgrad Rb nach DSM kann wie 

























Die Linien Rb ordnen sich hinsichtlich E/Ese ebenso wie 
die Linien RM, liegen aber deutlich darunter. Auch hier 
würden die Linien Gl.(8.58) mit der Dicke der mitwir-
kenden Bodenschichten von l/2 anstelle von l/3 bei 
kleinen Schlankheiten deutlich angehoben werden, 
aber über 1 kommen sie nicht. 















Die Gln.(8.57) und (8.58) entsprechen i.w. mod 2, s. 
Abschn. 8.2.6.3 und Gl.(8.22). Die Zwangspannungen 
werden nach Balkenbiegelehre berechnet; der nichtli-
neare Eigenspannungsanteil wird addiert. 
8.3.3.3 Vergleichende Wertung 
Das BMV unterschätzt bei kurzen Sohlen den maxima-
len Biegebehinderungsgrad. Bei langen Sohlen erge-
ben sich gleich hohe Biegebehinderungsgrade nach 
BMV und DSM. Der Dehnbehinderungsgrad nach DSM 
und JSCE ist i.w. gleich. Der Biegebehinderungsgrad 
nach JSCE liegt bei kurzen Sohlen deutlich über jenem 
nach DSM. Noch mehr über jenem nach dem BMV. 




Es werden Sohlstreifen mit 1 bis 3 m Dicke aus den 
Betonen CO1 und CO23 untersucht. Dabei werden die 
Berechnungsmodelle 2a, 2b und 4 angewandt. Die 
Jahreszeit der Betonage wird variiert. Die Berechnun-
gen erfolgen für den Dehnbehinderungsgrad Ra = 0,10 
und dem Behinderungsgrad von Rb = 0,95. Zahlreiche 
andere Fälle sind in [81] untersucht worden. 















z’ = 0.033 m
z’ = 0.367 m
z’ = 0.767 m
z’ = 0.967 m
z’ = 1.633 m







Bild 8.24: Spannungen abhängig vom Alter und Ort. 
Sohle CO1-2-FH-15, mod 4 
Fig. 8.24: Stresses dependent on age and elevation. 




8.3.4.2 Orts- und altersabhängige Vertei-
lung 
Die Bilder 8.24 und 8.25 zeigen die Spannungen für die 
Sohle CO1-2-FH-15 abhängig vom Ort (Abstand z’ von 
UK Sohle) und Alter. Das Modell 4 wurde verwendet. 
Die Spannungen sind in jedem Alter nichtlinear verteilt. 
Weil die Krümmung κ0 mit zunehmendem Alter ver-
schwindet, stellt sich eine mehr oder weniger symmetri-
sche Spannungsverteilung ein. Wie beim Deckenstrei-
fen kehrt sich das Vorzeichen der Spannungen der 
oberen Randlamellen um. Ab rd. 10 d herrscht oben 
Druck und im Kern rd. nach 28 d ein mäßiger Zug. Die 
wirksame Bauwerkszugfestigkeit wird an keiner Stelle 
erreicht. 











t = 24 h
t = 48 h
t = 72 h
t = 168 h
t = 336 h






Bild 8.25: Spannungen abhängig von Ort und Alter. 
Sohle CO1-2-FH-15, mod 4 
Fig. 8.25: Stresses dependent on elevation and age. 
Slab CO1-2-FH-15, mod 4 
 
8.3.4.3 Einfluss des Berechnungsmodells 
Berechnet man die Spannungen mit dem Modell 2b, 
dann ergibt sich die in Bild 8.26 dargestellte Span-
nungsverteilung. Die oberen Randlamellen fallen ab 
dem Alter 48 h konsekutiv aus. Die Einrisstiefe bleibt 
bei rd. 0,4 m von oben stehen. Bei Ansatz des elasti-
schen Modells 2a stellt sich eine deutlich größere Ein-
risstiefe ein. 
8.3.4.4 Weitere Einflüsse 
Geringe Sohldicken sind bei gleicher Behinderung mit 
niedrigeren Spannungen verbunden. Die höchsten 
Randspannungen stellen sich bei der Betonage im 
Sommer, die niedrigsten im Winter ein. Der Beton 
CO23 ist - verglichen mit dem Beton CO1 - mit deutlich 
niedrigeren Spannungen verbunden. 











t = 48 h
t = 72 h
t = 168 h
t = 336 h






Bild 8.26: Spannungen abhängig vom Ort und Alter. 
Sohle CO1-2-FH-15, mod 2b 
Fig. 8.26: Stresses dependent on age and elevation. 
Slab CO1-2-FH-15, mod 2b 
 
8.3.5 Zwangschnittgrößen 
8.3.5.1 Einfluss des Berechnungsmodells 
Wesentlicher Motor der Zwangschnittgrößen sind die 
freien Verformungen. Diese sind für die Sohle CO1-2-
FH-15 in Bild 8.27 dargestellt. Auch nach 6 Wochen 
sind die Endwerte noch nicht erreicht. In Bild 8.28 sind 
die Zwangschnittgrößen aufgetragen. Als erstes werden 
die Zwangkräfte diskutiert. Das jeweilige Ergebnis wird 
an mod 4 gemessen. Das elastische Modell 2a führt zu 
den höchsten Kräften, das nichtlineare Modell 4 zu den 
niedrigsten. Nach rd. 4 Wochen ist der Unterschied 
zwischen den Zwangkräften nach den mod 2a, 2b und 
4 nicht groß. Der Einfluss der Mikrorissplastizität und 
Relaxation zeigt sich in der Abstufung der Kurven. 
8.3.5.2 Einfluss der Sohldicke 
Der Einfluss der Sohldicke auf die Zwangschnittgrößen 
ist groß. Dies zeigt Bild 8.29 für die Sohle CO1-dc-FH-
15 nach mod 4. Die Zwangkraft N nimmt mit der Sohl-
dicke zu. Nach rd. 4 Wochen hat sich bei dc = 1 der 
Endwert der Zwangzugkraft eingestellt, bei dc = 3 m bei 
weitem noch nicht. Obwohl die freie Krümmung κ0 mit 
der Sohldicke abnimmt (s. Bilder 6.6, 6.15 und 6.16), 































Bild 8.27: Freie Verformungen der Sohle  
CO1-2-FH-15 







































Bild 8.28: Zwangschnittgrößen nach allen Modellen. 
Sohle CO1-2-FH-15 







































Bild 8.29: Einfluss der Sohldicke auf die Zwang-
schnittgrößen. Sohlen CO1-dc-FH-15 
Fig. 8.29: Influence of thickness of slab on restraint 
actions. Slabs CO1-dc-FH-15-2-FH-15 
 
8.3.5.3 Ergebnisse nach dem Näherungs-
ansatz mit dem wirksamen E-
Modul 
Gemessen an mod 4, stellen die Ergebnisse mit mod 
2a und mod 2b Näherungen dar, die sich durch be-
stimmte Vereinfachungen im Materialverhalten erge-
ben. Das in Abschn. 8.3.2.3 behandelte Verfahren mit 
dem wirksamen Elastizitätsmodul ei wird in Bild 8.30 
mit den Ergebnissen nach mod 2b und mod 4 vergli-
chen. Die Relaxationfaktoren kRi wurden für die Alters-
abschnitte nach Abschn. 8.3.2.3 wie folgt gewählt: 0,70; 
0,75 und 0,80. Das Zwangmoment wird brauchbar 
beschrieben, die Zwangkraft nicht. 
8.3.6 Nichtlineare Spannungen nach DSM 
und lineare Spannungen nach Bal-
kenbiegelehre sowie Rissindex 
8.3.6.1 Gegenüberstellung der  
Spannungsverteilungen 
Die Spannungen nach den Modellen 2a, 2b und 4, 
Gln(8.39) bis (8.46) sind über die Sohldicke nichtlinear 
verteilt. Nun interessiert, wie sich die nichtlinearen 











nach Balkenbiegelehre unterscheiden. Hierin ist z = zk, 
Bild 7.1. In Bild 8.31 sind beide Spannungsverteilungen 
für die Sohle CO1-2-FH-15 bei Ansatz von mod 4 für 
die Alter 168 und 336 h dargestellt. In diesem Altersbe-
reich treten am oberen Sohlrand nennenswerte Zug-
spannungen auf. die Zwangschnittgrößen N, M sind 
ebenfalls mit mod 4 berechnet worden, sodass beide 
Verteilungen das Gleichgewicht der inneren Kräfte 
erfüllen. Die Abweichungen entstehen durch den nicht-
linearen Dehnungsanteil.Wendet man bei der Vorpla-
nung z.B. das Näherungsverfahren mit  el an, dann 
kann man die obere Randspannung lin σ(dc/2) der 
wirksamen Zugfestigkeit fcte gegenüberstellen. Auf 


































Bild 8.30: Zwangschnittgrößen nach den Modellen 2b 
und 4 sowie nach der Methode des wirk-
samen E-Moduls. Sohle CO1-2-FH-15 
Fig. 8.30: Restraint forces actions acc. to mod 2b, 4 
and effective modulus method. Slab CO1-
2-FH-15 
 











t = 336 h
t = 336 h
mod 4
t = 168 h






Bild 8.31: Nichtlineare Spannungen nach mod 4 und 
lineare Spannungen nach Balkenbiegeleh-
re. Sohle CO1-2-FH-15 
Fig. 8.31: Nonlinear stresses acc. mod 4 and linear 
stresses acc. beam theory. Slab CO1-2-
FH-15 
 
8.3.6.2 Rissindex und Risswahrschein-
lichkeit 
Der Rissindex ist in Bild 8.32 für zwei Höhen z’ nach 
mod 4 abhängig vom Alter dargestellt. Man erkennt, 




fCcal ctcr  
deutlich über 1.5 liegt. Die Risswahrscheinlichkeit ist 
also niedrig. Bei Berechnung nach mod 2b fällt cal Ccr 
unter 1, womit eine Risswahrscheinlichkeit pcr > 50% 
verbunden ist. 
8.3.7 Zusammenfassung 
Zur Abschätzung der Zwangschnittgrößen von Sohlen 
auf natürlichen Böden (kein Fels) wurden mehrere 
Ingenieurmodelle vorgestellt und miteinander vergli-
chen. Der Dehnzwang bleibt bei Steifemodulen 
Es ≤ 200 MN/m2 meist gering. Der Biegezwang ist da-
gegen deutlich größer. Er nimmt mit dem Steifemodul 
und der Sohllänge zu, mit der Sohldicke ab. Die Drei-
schichtenmethode ist u.E. das vernünftigste Verfahren 
zur Eingrenzung des Behinderungsgrades. Das Bet-
tungsmodulverfahren unterschätzt die Biegebehinde-
rung kurzer Sohlen. Es ist u. E. wegen seiner mechani-
schen Schwächen nicht geeignet. Die Spannungen und 
Zwangschnittgrößen in gezwängten Sohlen wurden auf 
http://www.digibib.tu-bs.de/?docid=00057649 13/11/2015
-88- 
Grundlage der DSM mit mehreren Materialmodellen mit 
der Lamellenmethode des IBMB berechnet. Sämtliche 
wesentliche Einflüsse wurden untersucht. Elastische 
Werkstoffansätze überschätzen die Zwangantwort bei 
weitem. Bei Ansatz einer nichtlinearen Spannung-
Dehnung-Linie und der Betonrelaxation erhält man das 
vertrauenswürdigste Resultat. Bei der Vorplanung ge-
nügen oft einfachere Ansätze. Mit dem Näherungsver-
fahren mit dem wirksamen Elastizitätsmodul kann eine 
brauchbare Aussage zu der Schnittgrößen M,N und 
eine Abschätzung der Risswahrscheinlichkeit erzielt 
werden. 



















z’ = 1.633 m






Bild 8.32: Rissindex cal Ccr abhängig vom Alter für 
zwei Höhen. Sohle CO1-2-FH-15, mod 4 
Fig. 8.32: Cracking index cal Ccr dependent on age for 
two elevations. Slab CO1-2-FH-15, mod 4 
 
8.4 Zwängung des Wand-Fundament-
Systems 
8.4.1 Ziel und Vorgehen 
Die Vermeidung von Trennrissen in Umfassungswän-
den von Bauwerken, gegen die Grund- oder Trink-, 
Abwasser von innen ansteht, ist eine wichtige prakti-
sche Aufgabe. In Bild 7.5 wurde bereits auf das häufig 
angetroffene Rissbild in der Wand auf Fundament hin-
gewiesen. Es sind vor allem wandhohe Trennrisse, 
welche die Dichtheit der Konstruktion in Frage stellen 
können. 
Beim Abfluss der Hydratationswärme einer Wand auf 
Fundament- bzw. Sohle treten in der Wandebene 
Zwangspannungen/-schnittkräfte auf, wie die freien 
Verformungen der Wand vom monolithisch anbinden-
den Fundament bzw. Sohle mit hoher Dehn- und Bie-
gesteifigkeit behindert werden. Es herrscht in der Wand 
ein Scheibenspannungszustand. Scheibenzwang ent-
steht auch im jungen Wandabschnitt, der auf einen 
älteren, darunterstehenden betoniert wird (abschnitts-
weise Herstellung von Pfeilerschäften und in anderen 
Fällen). Er tritt zudem in Deckenscheiben zwischen 
steifen Randunterzügen, bei Unterwasserbetonsohlen 
zwischen Schlitzwänden sowie bei zahlreichen anderen 
Zweischichtproblemen der Praxis auf (s. Abschn. 8.2.1). 
Wegen der großen praktischen Bedeutung des 
Wand/Fundament-Zwangs sind zahlreiche Arbeiten 
entstanden. (s. z.B. [2, 24, 94, 97, 82, 29, 52, 98]). 
In [82] ist ein Ingenieurmodell zur Bestimmung der 
Zwangschnittgrößen im Innenbereich langer Wände 
entwickelt worden. Dieses Modell weist jedoch einige 
Schwächen auf: Der Beton wird als linearelastischer 
Stoff bei pauschaler Berücksichtigung der Relaxation 
über den wirksamen E-Modul angenommen. Die allei-
nige Zwangursache bildet die mittlere freie Dehnung 
der Wand; der Einfluss der freien Krümmung der Wand 
sowie der freien Verformungen des Fundaments wurde 
außer acht gelassen, etc. Das Ingenieurmodell beruht 
auf der sogen. Zweischichtentheorie ZSM. Das hier 
verwendete Berechnungsverfahren baut hierauf auf, 
berücksichtigt jedoch die Nichtlinearitäten des Betons 
und der freien Verformungen des Fundaments. 
8.4.2 Steifigkeit, Wandschlankheit und 
Krafteinleitung 
8.4.2.1 Geometrie, Verformungen und 
Risse 
In Bild 8.33a ist das hier behandelte Wand-Fundament-
System (WFS) dargestellt. Bei der Wand auf Streifen-
fundament ist dessen reale Breite bf maßgebend; bei 
der Wand auf Sohlplatte ist eine mitwirkende Breite bfe 
anzusetzen. Nach [94] kam diese zu bfe ≤ 0,3 l gewählt 
werden, jedoch nicht größer als der Abstand zu einan-
der paralleler Wände. Nach [135] übt eine außermittige 
Stellung (s. Bild 8.33b) der Wand auf dem Fundament 
einen geringen Einfluss auf die Zwangspannungen aus. 
 
Bild 8.33: Geom. d. Wand-Fundament-Systems WFS 
Fig. 8.33: Geom. of wall on foundation-system WFS 
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Die resultierende Verformung des WFS wird auch vom 
Boden beeinflusst. Sie ist im Bild 8.34 für eine Kontrak-
tion sowie negative freie Krümmung des WFS schema-
tisch dargestellt. Bei hoher Biegesteifigkeit des WFS 
und steifem Boden kann sich sowohl in der Arbeitsfuge 
als auch in der Sohlfuge ein Riss bilden. Risse dieser 
Art verschieben den Krafteinleitungsbereich in Richtung 
Symmetrieachse und verringern die effektive Wand-
schlankheit. Diese Feststellung gilt auch bei positiven 
freien Verformungen ε0m > 0 und κ0 > 0. Die Wand-
schlankheit sw = l/hc, Stärke der Behinderung u.a.m 
beeinflussen das Rissbild (Bild 8.35). Bei langen Wän-
den auf steifem Fundament können sich im Innenbe-
reich li ≈ l-2lE, mit lE Länge des Krafteinleitungsbe-
reichs an Wandenden, wandhohe Trennrisse bilden: 
TDR. In Wandendbereichen und bei kurzen Wand-
scheiben treten eher die Wanddicke durchtrennende 
Anrisse TAR mit geringer Rissbreite auf. Bei einem 
Fundament geringer Biegsteifigkeit schlagen die Risse 
TAR meist nicht in Risse TDR durch. Die Krafteinlei-
tungslänge lE hängt von mehreren Einflüssen ab. Un-
gefähr gilt: lE ≥ hc. Beim sehr kurzen WFS mit lE/hc ≤ 1 
können im allg. nur Risse TAR auftreten. In Bild 8.36 
sind die Linien gleichen Zwangsgrads RR für eine 
Scheibe mit l/hc = 0,67 dargestellt [30]. Dieser ist wie 
folgt definiert: RR = -cal σ/ε0mE [%].  
 
Bild 8.34: Verformungen des WFS. Mögliches Aufrei-
ßen der Arbeits- und Sohlfuge 
Fig. 8.34: Deformation of WFS. Possible horizontal 
cracks at working joint and soil interface 
 
Bild 8.35: Trennrisse (An-, Durch-) im langen WFS 
Fig. 8.35: Thoughcracks in a long WFS 
 
Bild 8.36: Linien gleichen Zwanggrades und Rissbild 
in kurzer Wand auf steifer Sohle 
Fig. 8.36: Lines of equal degree of restraint and 
cracks for a short wall on stiff slab. 
 
8.4.2.2 Steifigkeitsverhältnisse und Inter-
aktion mit dem Baugrund 
Die hier angewandte Mehrschichtmethode gilt für das 
lange WFS. Es wird unterstellt, dass es einen Innenbe-
reich der Länge li gibt, der von der Krafteinleitung an 
den Enden der Wandscheibe ungestört ist: li ≈ l-
2lE > 0. Das WFS wird als masselos angesehen. Zur 
Ableitung der Zwangschnittgrößen und -spannungen 
benötigt man die altersabhängigen Steifigkeitszahlen 
SD und SB. Dabei kann man, was die zusätzliche Be-
hinderung durch den Baugrund anlangt, unterschiedli-
che Annahmen treffen, auf die im folgenden eingegan-
gen wird: 
Vom Baugrund entkoppeltes WFS 
Es wird angenommen, dass das WFS vom Baugrund 
vollständig entkoppelt ist, Bild 8.37a. Abgesehen von 
der lotrechten Interaktion wird auch die horizontale 
unterdrückt. Diese grobe, in der Praxis jedoch häufige 
Annahme ist für mindersteife Böden und kurze Wände 
vertretbar. Die Steifigkeitszahlen lauten: 




AtEtS ≤≤= , (8.59)




ItEtS ≤≤= , (8.60)
wobei von ausgehärtetem Fundamentbeton ausgegan-
gen werden darf. Hierin bedeuten: E(t), mittlerer E-
Modul (≅ Ei) über den Wandquerschnitt Ac; Ic, Träg-
heitsmoment der Wand; Ef, mittlerer Elastizitätsmodul 
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(Ef = konstant) über den Fundamentquerschnitt Af; If, 
Trägheitsmoment des Fundaments. 
 
Bild 8.37: Fälle der Interaktion zwischen WFS und 
Baugrund 
Fig. 8.37: Cases of interaction between WFS and soil 
 
Behinderung durch das Fundament und angekoppelter 
wirksamer Bodenschicht. 
Tatsächlich wird die junge Wand sowohl vom Funda-
ment als auch von der mitwirkenden Bodenschicht be-
hindert (s. Abschn. 8.3.2, und sofern keine Gleitschicht 
auf Sauberkeitsschicht unterhalb des Fundament ange-
ordnet ist), Bild 8.37b. Fundament, Sauberkeits- und 
Bodenschicht können zur gemeinsamen mitwirkenden 
Fundamentschicht der Breite bf zusammengefasst wer-






sK1n1AEAE fDefffwf , 
(8.61)
mit: ne = Es/Ef; Af = bfhf; sf = l/hf, Fundamentschlank-
heit. Der zweite Term in der Klammer von Gl.(8.61) ist 
i.d.R. gegen 1 vernachlässigbar. Damit ist EfAfw ≈ EfAf, 
die Dehnbehinderung des Fundaments nimmt durch 
den Boden praktisch nicht zu. Die Biegesteifigkeit der 
wirksamen Fundamentschicht beträgt: 


































Die numerische Untersuchung von Gl.(8.62) zeigt eine 
von Es und sf abhängige, ggf. nennenswerte Zunahme 
der wirksame Biegesteifigkeit gegenüber jener des Fun-
daments EfIf. Im untersuchten Wertebereich beträgt das 
Verhältnis EfIfw / EfIf ≈ 7 bis 12. Mit den Gln.(8.61) und 
(8.62) können die Steifigkeitsverhältnisse SDw und SBw 
entsprechend Gln.(8.59) und (8.60) berechnet werden. 
Die Biegebehinderung wird zunehmen. 
Zur Auswirkung der o.g. Annahmen für die Interaktion 
des WFS mit dem Baugrund auf die Spannungen in der 
Wand gibt es nur wenige Untersuchungen. In [92] wer-
den Ergebnisse einer FEM- Analyse (E-Theorie] berich-
tet. Dabei wurden WFS mit den Schlankheiten 1,33; 
5,33 und 9,33 auf elastischer Bodenschicht mit Steife-
moduln Es = 10 und 200 MN/m2 untersucht. Der Steife-
modul Es = 10 MN/m2 entspricht i.w. dem Fall a von Bild 
8.38. Demgegenüber nimmt mit zunehmender Schlank-
heit l/hc und zunehmender Bodensteifigkeit der Dehn-
zwang zu, der Biegezwang aber ab. Letztere Aussage 
steht mit jener bei Fall b gemachten im Widerspruch. 
In Abschn. 8.4.3.4 wird eine rechnerische Untersu-
chung zur Auswirkung der wesentlichen Parameter auf 
sowohl die Steifigkeitszahlen als auch auf die Behinde-
rung vorgestellt. 
8.4.2.3 Scheibenzwang im Krafteinlei-
tungsbereich und beim gedrunge-
nen WFS  
Krafteinleitung abhängig von den Steifigkeitsverhält-
nissen 
Die Dreischichtenmethode gilt für Wände großer 
Schlankheit mit l > 2lE, Bild 8.35. Die Bestimmung der 
inneren Länge li mit ebener Dehnungsverteilung be-
dingt die Kenntnis der Krafteinleitungslänge lE. In die-
ser herrscht ein Scheibenspannungszustand mit nichtli-
nearen Dehnungen. Bei kurzen Wänden mit l < 2lE 
kann eine ebene Dehnungsverteilung in der Symmetrie-
achse nicht aufgebaut werden. Mit der Frage der Kraft-
einleitungslänge und Scheibenspannungen haben sich 
zahlreiche Arbeiten befasst. Die meisten Untersuchun-
gen erfolgten auf Basis der Elastizitätstheorie für defi-
nierte, extreme Behinderungen. Die Berechnungen er-
folgten stets für eine über die Wandhöhe konstante 
Temperaturdifferenz ∆T. Arbeiten zum Einfluss einer 
freien Krümmung κ0 konnten nicht gefunden werden. 
Auf einige Arbeiten wird verwiesen, s. z.B. [2], [30], [82], 
[94], [135] bis [141]. 
In Bild 8.38 aus [136] sind - für die Wandscheibe mit 
der Schlankheit sw = l/hc = 4 - die Spannungen in der 
Arbeitsfuge, Symmetrieachse sowie im Schnitt x = l/4 
dargestellt (vom Baugrund entkoppeltes WFS). Die 
Spannungen wurden für zwei unterschiedliche Behinde-
rungen nach E-Theorie berechnet: Fall a mit 
SB = SD = 0, totaler Dehn- und Biegezwang; Fall b mit 
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SD = und SB = ∞, totaler Dehn-, aber kein Biegezwang. 
Im Fall a treten in der Arbeitsfuge an Wandenden be-
trächtliche Spannungen σy normal zur Fuge auf. Sie 
deuten auf das Einreißen der Arbeitsfuge hin, s. Bild 
8.34 und 8.35. Die Spannungen σx in der Symmetrie-
achse sind schon nahezu linear verteilt, aber nur halb 
so groß wie man nach der DSM berechnet. Die Einlei-
tungslänge ist demnach lE > 2hc. 
 
Bild 8.38 Normalspannungen in Arbeitsfuge und 
Symmetrieachse abhängig von Steifigkei-
ten. WFS, sw = 4 
Fig. 8.38: Normal stresses in working joint and axis 
of symmetry dependent on stiffness. WFS, 
sw = 4 
Im Fall b, mit dem dehnstarren aber biegeschlaffen 
Fundament, sind in der Arbeitsfuge die Spannungen 
σy = 0. Es treten jedoch sehr flach geneigte Haupt-
spannungen von σ1 ≈ -1,2 ε0E auf. Die Längsspannung 
σx in der Symmetrieachse ist i.w. geradlinig verteilt und 
entspricht der Größe nach der DSM. Diese Aussage gilt 
- bei SD = 0 und SB = ∞ - nach [136] i.w. bereits für die 
Wandschlankheit von 2. Im Fall b beträgt also die Ein-
leitungslänge lE ≈ hc. Diese Beispiele zeigen, dass die 
Einleitungslänge vor allem von der Biegebehinderung 
abhängt. 
In [139] sind numerischen Studien zur Krafteinleitung 
für den Fall a (vollständiger Zwang) durchgeführt wor-
den. Nach [135] kann man schon ab sw ≥ 4 genau ge-
nug von einer ebenen Dehnungsverteilung in l/2 aus-
gehen, nach [139] sind hierzu deutlich größere 
Schlankheiten erforderlich. Eine totale Behinderung 
gemäss Fall a ist in der Praxis kaum zu erwarten. In 
[98] sind die SD- und SB-Werte ausgeführter Bauwerke 
untersucht worden. Es ergab sich - allerdings ohne 
Ansatz der Mitwirkung des Bodens - folgender prakti-
scher Wertebereich: 0,20 ≤ SD ≤ 2, und 0,50 ≤ SB ≤ 50. 
In [82] wurde auf Grund dieser Werte geschlossen, 
dass die DSM bereits ab der Wandschlankheit sw ≥ 2,5 
angewandt werden darf. 
Zwang bei gedrungenen WFS 
Zur Abschätzung des Zwangs in gedrungenen WFS 
und anderen Bauteilen auf Altbeton, Boden und Fels 
wird häufig auf den Bericht des ACI-Kommittees 207 [2] 
zurückgegriffen. Mit Bild 8.39 wird danach die lokale 
Zwangspannung wie folgt ausgedrückt: 
( ) ( ) SwcRm0wc Rs;h/’zKEs;h/’z ε−≈σ  (8.63)
Hierin sind: ε0m(t), mittlere Dehnung für ∆T(z’/hc) = 
∆T(t); E, mittlerer E-Modul des jungen Bauteils; KR(z’/hc; 
sw), Faktor, der die über die Wandhöhe konstante, 
mittlere Dehnung ε0m in die nichtlineare, zwangwirksa-









der Dehnbehinderungsgrad ausgedrückt. Hierin sind: 
Er, Elastizitätsmodul und Ar, Querschnitt des behin-
dernden Körpers. In Bild 8.39 ist der Faktor KR bzw. das 
Verhältnis - σ/ε0mE für mehrere Werte sw für totalen 
Zwang nach [140] aus [135] aufgetragen. Zum Ver-
gleich sind für sw = 4 die Kurven nach [2] und [136] 
eingezeichnet. 
Für die gewählte Wandschlankheit sw = 4 erkennt man 
gewisse Unterschiede zwischen den herangezogenen 
Quellen, die auch bei anderen Werten sw zu erwarten 
sind und die vom verwendeten Berechnungsverfahren 
etc. herrühren. Nach Bild 8.39 setzt die Bildung von 
Anrissen TAR am unteren Rand ein, sobald σ ≥ fct ist. 
Ob sich die TAR zu wandhohen Trennrissen TDR ent-
wickelt, ist mit den Gln.(8.63) und (8.64) nicht zu beur-
teilen. Die Relaxation des Betons kann näherungsweise 
mit dem wirksamen E-Modul berücksichtigt werden. Die 
Gln.(8.63) und (8.64) sind in erster Linie für Massenbe-
ton (Staumauerblöcke auf Fels) entwickelt worden. Bei 
WFS ist - auch bei Berücksichtigung des zusätzlichen 
Zwangs durch den Boden - die Annahme totalem Bie-
gezwangs unrealistisch. In [135] wird ein Näherungs-
verfahren (Fall a von Bild 8.38) wird für das freie Wand-
Fundament-System vorgestellt, mit dem der Zwang für 
konstante Abkühlung ∆T ≈ ε0m (κ0 = 0) bei beliebiger 
Dehn- und Biegesteifigkeit des Fundaments berechnet 
werden kann. Dabei wird die freie Dehnung ε0m durch 
Faktoren δres und δslip reduziert. Mit δres wird die Deh-
nungsnichtlinearität und mit δslip das Einreißen der Ar-
beitsfuge (s. Bild 8.35) berücksichtigt. Die Zwangspan-
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nung wird - ausgehend von der ebenen Dehnungsver-
teilung (hierbei sind δresδslip = 1) - wie folgt ausgedrückt: 
( ) zEEEs,z RRm0slipresw κ+ε+εδδ−≈σ  (8.65)
 
Bild 8.39: Zwanggrad KR in der Symmetrieachse des 
WFS abhängig vom Abstand über UK 
Wand bei totalem Zwang 
Fig. 8.39: Degree of local restraint factor KR in axis of 
symmetry of WFS 
In Bild 8.40 sind exemplarische Berechnungsergebnis-
se aus [135] dargestellt (die Koordinate z’ zählt von 
OKF). Bildteil a zeigt den Faktor δres(z’, sw), der - im 
Vergleich mit KR - den Einfluss der Biegesteifigkeit 
SB > 0 des Fundaments erkennen lässt. Der Faktor δslip 
- Bildteil b - hängt von der Wandhöhe und -schlankheit 
ab. Ab sw = 4 wirken sich die Risse in der Arbeitsfuge 
nicht mehr auf den Zwang in l/2 aus. Bei einer kurzen 
Wand sw = 2 ist die Zwangreduktion beträchtlich. Die 
Ausarbeitung von Berechnungshilfen steht noch aus. 
 
Bild 8.40: Faktor δres abhängig von der Wand-
schlankheit und Faktor δslip abhängig von 
der Wandlänge aus [135] 
Fig. 8.40: Factor δres dependent on slenderness of 
wall and factor δslip dependent on wall 
length [135] 
 
8.4.3 Beziehungen der Dreischichtenme-
thode für das WFS für den Zustand I 
8.4.3.1 Voraussetzungen, Diskretisierung 
und Temperaturfelder 
Es wird das in Bild 5.15 bzw. 8.33a dargestellte WFS 
mit dc = 1m, hc = 4, bf = 4m und hf = 1m exemplarisch 
untersucht. Der E-Modul des Fundamentbetons wird zu 
Ef = 34.000 MN/m2= const. angenommen. Die Diskreti-
sierung des WFS für die Berechnung der zweidimensi-
onalen Felder der Bauteiltemperatur, freien Dehnung, 
des Hydratationsgrads sowie relevanter mechanischer 
Betoneigenschaften ist im Abschn. 5.6.4 erläutert wor-
den. Dort sind auch die thermischen Randbedingungen 
aufgeführt. Die Bilder 5.16 bis 5.20 zeigen exemplari-
sche Temperaturfelder bei Verwendung der Betone 
CO1-FH und CO23-FH. Das autogene und hygrische 
Schwinden können außeracht gelassen werden. Die 
Bezeichnung lautet: WFS Beton-Jahreszeit-




8.4.3.2 Freie Verformungen und wesentli-
che mechanische Eigenschaften 
Mit der Temperaturverteilung T(zk, yj, t) kann man die 











und zum Zeitpunkt ti berechnen (s. Bild 8.41). In 
Gl.(8.66) sind: m, Zahl der Stabelemente ∆A = dk dj 
über die Wanddicke; Ekji, E-Modul im Punkt (zk, yj); Emki, 
mittlerer E-Modul über die Wanddicke in Höhe zk über 
Wandschwerpunkt. 
 
Bild 8.41 Verteilung der freien Dehnungen des WFS 
am Ort zk, Ebenen EFD und ERD 
Fig. 8.41: Distribution of free strains of WFS in eleva-
tion zk, planes EFD and ERD 
Durch die Werte ∆ε0mki kann man die Ebene der freien 
Dehnung der Wand, Bild 8.42 legen, die durch die mitt-










=ε∆  (8.67) 


















beschrieben wird. Beim Fundament gilt entsprechen-
des. Mit diesem Vorgehen werden die zweidimensiona-
len Verteilungen in eindimensionale überführt. n Bild 
5.21 bzw. 5.22 sind die freien Verformungen bei Ver-
wendung des Betons CO1 bzw. CO23 aufgetragen. Die 
mittlere freie Wanddehnung übertrifft die freie Fun-
damentdehnung. Die freien Krümmungen sind insge-
samt gering. 
 
Bild 8.42: Ebenen der freien und resultierenden Deh-
nungen, Zwangschnittgrößen des WFS 
Fig. 8.42: Planes of free and resultant deformation 
and restraint actions of the WFS 
IIn den Bildern 8.43 und 8.44 sind der Elastizitätsmodul 
und die Zugfestigkeit - beide sind Mittelwerte über die 
Wanddicke - abhängig von der Höhe z’ über UK Fun-
dament für das Berechnungsbeispiel dargestellt. Die 
mittlere Zugfestigkeit muss bei der Spannungsberech-
nung noch auf die mittlere wirksame Bauwerkszugfes-
tigkeit reduziert werden. 




















Bild 8.43: Mittlerer E-Modul über Wanddicke abhän-
gig vom Abstand z’ und Alter. WFS CO1-
FH-12-1,25 
Fig. 8.43: Mean E-modulus across thickness of wall 
























Bild 8.44 Mittlere Zugfestigkeit über Wanddicke 
abhängig vom Abstand z’ und Alter. WFS 
CO1-FH-12-1,25 
Fig. 8.44: Mean axial tensile strength across thick-
ness of wall dependent on elevation z’ and 
age. WFS CO1-FH-12-1,25 
 
8.4.3.3 Maßgebende Verformungen der 
Wand 
Resultierende Verformungen 
Wie bereits in Abschn. 8.4.2.2 erläutert worden ist, kann 
man das WFS entweder als vom Baugrund entkoppel-
tes System (Bild 8.37a) oder als mit dem Baugrund ge-
koppeltes System (Bild 8.37b) betrachten. Unabhängig 






















































Die Verformungen εR und κR spannen die Ebene ERD 
der resultierenden Verformungen auf, Bild 8.42. Die 
Gln.(8.69) und (8.70) gelten für die in Tab. 8.1 genann-
ten Werkstoffgesetze. Die freien Verformungen der 
Bodenschicht sind - im Fall der unterstellten Ankoppe-
lung des Bodens an das WFS - sind für den Zwang 
unerheblich und werden vernachlässigt. In Gln.(8.69) 
und (8.70) bedeuten 
rmimi0m0ˆ ε∆+ε∆=ε∆  
(8.71)
rii0i0ˆ κ∆+κ∆=κ∆  
(8.72)
sofern die Werkstoffmodelle 3 und 4 angewandt werden 
(s. Abschn. 8.3.2.2). Die Verformungen des Funda-
ments enthalten keine Mikrorissdehnungen. Bei An-
wendung der Modelle 2a und 2b entfallen in den 
Gln.(8.71) und (8.72) die Terme der Mikrorissdehnung. 
Bei Kenntnis der resultierenden Verformungen  kann 
man nach Abschn. 7.22, Gl.(7.1) die Zwangverformun-
gen εm, κ anschreiben: 
m0Rm εˆ−ε=ε , (7.1a)
0R κˆ−κ=κ . (7.1b)
8.4.3.4 Einfluss der Mitwirkung des Bo-
dens 
Beim Zwang der Sohle auf den Baugrund konnten in 
den Gln.(8.33) und (8.34) wesentliche Vereinfachungen 
vorgenommen werden, weil der Biegezwang den Dehn-
zwang beträchtlich übertrifft. Im folgenden wird unter-
sucht, ob die Gln.(8.69) und (8.70) entsprechend ver-
einfacht werden dürfen. Darüber hinaus ist noch zu 
klären, in welchem Maße die Berücksichtigung des 
Bodens den Zwang gegenüber dem freien WFS erhöht. 
Diese Fragen werden für das in Abschn. 8.4.3.1 be-
schriebene  
WFS rechnerisch untersucht. Dabei wird elastisches 
Betonverhalten mod 2a angenommen, da die Betonre-
laxation alle mechanische Verformungsterme gleicher-
maßen betrifft und die Folgerungen nicht beeinflussen 
wird. Es werden mit den Gln.(8.69) und (8.70) die 
Zwangverformungen εm und κ sowohl für das freie als 
auch für das vom Boden behinderte WFS berechnet. 
Die freien Verformungen des Bodens werden vernach-
lässigt. 
Freies Wand-Fundament-System 
Folgende Fälle werden untersucht: 
Fall 1.1: Gln.(8.69) und (8.70) 
Fall 1.2: wie Fall 1.1, jedoch bei Vernachlässigung der 
 freien Verformungen des Fundaments 
Fall 1.3: wie Fall 1.2, bei Unterdrückung von i0κˆ∆  in 
 Gl.(8.69) sowie von mi0εˆ∆ in Gl.(8.70) 
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Die Steifigkeitswerte erhält man mit den Gln.(8.59) und 




hhp +≈  (8.73)
Bild 8.45 zeigt die Berechnungsergebnisse. Zum Ver-
gleich sind auch die negativen freien Verformungen  
- ε0m und - κ0 aufgetragen, welche die Zwangverfor-
mung bei totalem Zwang wären. Aus den Krümmungen 
κ, unterer Bildteil, erkennt man, dass der Fall 1.3 das 
Verhalten falsch beschreibt. Die Vereinfachungen bei 
der Sohle können demnach nicht übernommen werden. 
Die Fälle 1.1 und 1.2 liefern nahezu gleiche Ergebnisse. 
Im Regelfall ist vom Fall 1.1, Gln.(8.69) und (8.70), 
auszugehen. 
Einfluss des Baugrunds auf die Zwangverformungen 
Der Einfluss der mitwirkenden Bodenschicht wird für die 
unten genannten 4 Fälle untersucht. Die Steifigkeits-
werte werden mit den Gln.(8.61) und (8.62), der Höhen-
beiwert p ≈ pw mit Gl.(8.73) ermittelt. Der Fall 1.1 wird 
zugrunde gelegt. 
Fall 3.1: l = 16 m; sw = 4; Es = 50 MN/m2 
Fall 3.2: l = 16 m; sw = 4; Es = 150 MN/m2 
Fall 3.3: l = 32 m; sw = 8; Es = 50 MN/m2 
Fall 3.4: l = 32 m; sw = 8; Es = 150 MN/m2 
Im oberen Bildteil von Bild 8.46 sind die Zwangdehnun-
gen εm dargestellt. Die Steifeziffer des Bodens übt im 
untersuchten Bereich keinen merkbaren Einfluss aus. 
Die Schlankheit des WFS ist hingegen - v.a. in der 
Expansionsphase - von deutlichem Einfluss. Der Ver-
gleich mit Bild 8.45, oberer Bildteil, zeigt den geringeren 
Dehnzwang vergleichen mit den Fällen 1.1 und 1.2 des 
freien WFS. 
Der untere Bildteil von Bild 8.46 zeigt die Zwangkrüm-
mungen κ. Die o.g. Feststellungen gelten in gleicher 
Weise. In der Kontraktionsphase sind die Einflüsse der 
Steifeziffer und Wandschlankheit gering. 
Ergebnisbewertung und Folgerungen 
Der Berechnung der maßgeblichen Verformungen sollte 
der Fall 1.1 zugrunde gelegt werden. Der Unterschied 
zu Fall 1.2 war in diesem Beispiel gering. Es empfiehlt 
sich, vorab einen Vergleich anzustellen. Der Einfluss 
der Steifeziffer des Bodens ist gering, jener der Wand-
schlankheit jedoch deutlich. Der zusätzliche Zwang ist 
mit einem Schätzwert für Es mit den Gln.(8.61) und 
(8.62) einfach zu beschreiben. 
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Bild 8.45 Zwangverformungen des freien WFS für 
die Fälle 1.1 bis 1.3 
Fig. 8.45: Deformations due to restraint of free WFS 
for the cases 1.1 to 1.3 
Ergänzend zu den maßgebenden Verformungen sind 
unter Zugrundelegung des Modells 2a die Spannungen 
und Schnittgrößen für die o.g. Fälle berechnet worden. 
Bei den Berechnungen ist die in Abschn. 8.4.2.3 und 
Bild 8.34 beschriebene, mögliche Rissbildung in der 
Sohl- und Arbeitsfuge des WFS nicht berücksichtigt 
worden. Aus diesem Grund und wegen weiterer Unsi-
cherheiten reicht es aus, vom freien WFS auszugehen, 
das den höchsten Biegezwang erfährt. 
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Bild 8.46 Mittlere freie Dehnung und resultierende 
Dehnung für das zusätzlich durch Bau-
grund behinderte WFS für die Fälle 3.1 bis 
3.4 
Fig. 8.46: Mean free strain and resultant strain for the 
WFS restrained by soil for the cases 3.1 to 
3.4 
 
8.4.3.5 Spannungen und Zwangschnitt-
größen 
Mit der DSM kann man die Veränderlichkeit der Span-
nung über die Wanddicke nicht berechnen. Man erhält 
die über die Wanddicke gemittelte Spannung σkn1. Die-
se Tatsache folgt aus der Mittelung der Temperatur. 
Ausgangspunkt ist Kraft der Lamelle k. Diese lautet für 
den Beanspruchungsbeginn ti nach Ablauf der Dauer 










Hieraus ergibt sich die mittlere Spannung mit 




























Die Beziehungen für das mod 2a erhält man mit 
ψmki = 1 und ∆εrmi = ∆κri = 0. Bei mod 2b sind 
∆εrmi = ∆κri = 0; bei mod 3 ist ψmki = 1. 
Das Entstehen von Rissen kann mit den o.g. Gln. durch 
Gegenüberstellung der mittleren Spannung und der 
über die Wanddicke gemittelten wirksamen Zugfestig-
keit fctem beurteilt werden (s. Abschn.7). Da Span-
nungsspitzen in den Wandflächen y = ± dc/2 Risse 














Die Werte ∆ε0kji und Ekji waren schon zur Mittelung 
notwendig. Die Näherung besteht u.a. darin, dass an-
stelle der lokalen Werte von ∆εr und ψ deren Mittelwerte 
über die Wanddicke beibehalten werden. Mit k wird die 
Höhenkoordinate zk bezeichnet; für das Randstabele-
ment ist j = 1 oder j = m zu setzen (Bild 8.41). Die 
Zwangnormalkraft Nf des Fundaments beträgt Nf = -N. 
Das Zwangmoment ist  
MNhM if −−= , (8.79)
mit hi Abstand zwischen Fundamentschwerpunkt und 
wirksamem Schwerpunkt der Wand (Anlage 2). Es wird 
darauf hingewiesen, dass bei einer sehr dehnsteifen 
Wand das Fundament in der Expansionsphase des 
Wandbetons ein- oder gar durchreißen kann [7]. 
Die o.g. Gln.(7.1), (8.69) bis (8.79) gelten entsprechend 
den Definitionen von SDi und SBi für den ungerissenen 
Zustand. Für den Fall, dass im Fundament v.a. in der 
Expansionsphase Trenn- oder Biegerisse eintreten - 
ehe eine Rissbildung in der Wand erfolgt-, müssen die 
Dehn- und Biegesteifigkeit des Fundaments / der Sohle 
reduziert werden (Zustand II, unter Berücksichtigung 
des Betons auf Zug zwischen den Rissen). Ohne auf 
Einzelheiten einzugehen, erscheinen Reduktionsfakto-
ren der Steifigkeiten von 0,5 bis 0,67 vernünftig. Mit den 
sich entsprechend erhöhenden Steifigkeitsverhältnissen 
von z.B. SBwi ≈ 1,5 bis 2 SBi sind dann die o.g. Glei-
chungen auszuwerten. Diese Aussagen gelten auch für 
die folgenden Näherungsansätze. 
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8.4.4 Andere Ansätze, Näherungsverfah-
ren 
8.4.4.1 Vorbemerkungen 
Auf Berechnungsverfahren, die die Finite Elemente 
Methode anwenden, wird nicht eingegangen, da hier 
Ingenieurmodelle im Vordergrund stehen. Auch Ansät-
ze, die die Relaxation des Betons vernachlässigen, 
werden nicht besprochen, da sie das Verhalten völlig 
unzureichend erfassen. Die folgenden Beziehungen 
gelten für den Zustand I. 
8.4.4.2 Näherungsansatz mit dem wirk-
samen E-Modul 
Ansatz nach DSM 
Diese Methode ist bereits in den Abschn. 8.2.6.3 und 
8.3.2.3 erläutert worden. Ihr liegt das Werkstoffmodell 
2b zugrunde (Tab. 8.1). Voraussetzungen sind die 
Verläufe von E(t) und fctm(t) (Mittelwerte über Wand-
querschnitt). Die Zwangschnittgrößen erhält man durch 





















Zu den Altersabschnitten 1 bis j; j+1 bis l; l+1 bis n ge-
hören die mittleren E-Moduln E1j; ... und die Relaxa-
tionsfaktoren kR1j;... Anhaltswerte für kR enthält Abschn. 
8.2.6.3. Die resultierenden Verformungen werden nach 
Abschn. 8.4.3.3 berechnet. Mit diesem Ansatz können 
zunächst nur die linearen Spannungen nach Balkenbie-
gelehre berechnet werden. Es ist aber auch hier mög-
lich, die Gl.(8.78) für einen Näherungswert der Rand-
spannungen anzuwenden, wobei ∆εrmki zu null gesetzt 
wird. In einem folgenden Abschnitt werden Berech-
nungsergebnisse nach Gln.(8.80) und (8.81) jenen nach 
mod 2b und mod 4 gegenüber gestellt. 
Zweischichtensystem nach [82] 
Das in [82] vorgestellte Verfahren entspricht i.w. dem 
o.g. Vorgehen. Es gilt aber nur für den Fall, dass die 
freie Krümmung κ0 in den Gln.(8.69) und (8.70) außer-
acht gelassen werden darf. Dies ist bei hohen Wänden 
mit hc/dc > 3 meist der Fall. In [82] wird der Zwang über 
die mittlere freie Dehnung formuliert. Man erhält folgen-
















































Die Zahlen SD1j, ...; SB1j, ...; N1j, ... gelten i.M. in den 
zuvor erläuterten Altersabschnitten. N1j ist der Nenner 
der Gln.(8.69) und (8.70). 
8.4.4.3 Anwendung des JSCE-Verfahrens 
auf das WFS 
Das Berechnungsverfahren der japanischen Stahlbe-
tonnorm [49], [50] ist bereits im Abschn.8.3 beim Zwang 
der Sohle auf Baugrund behandelt worden. Auch dieses 
Verfahren benutzt den wirksamen E-Modul. Die elasti-
sche Nachgiebigkeit des behindernden Baugrunds wird 
durch Behinderungsgrade beschrieben (s. Bilder 8.22 
und 8.23). Die Anwendung des Verfahrens auf das 
WFS werden Wand und Fundament als Verbundquer-
schnitt betrachtet, dessen resultierende Verformungen 
(bereits mit Zwang verbunden) dann vom Baugrund 
behindert werden. Einen altersabschnittsweise wirksa-
me Elastizitätsmodul unterstellend kann man auf diese 
Weise die Zwangschnittgrößen berechnen. Das Verfah-
ren wird hier nicht weiter verfolgt, weil das zugrunde 
liegende Theoriegebäude unzugänglich ist. 
8.4.4.4 Skandinavisches Näherungsver-
fahren 
In Skandinavien ist ein Näherungsverfahren entwickelt 
worden, das hauptsächlich für die Vorplanung aber für 
die die Ausführung begleitende Planung angewandt 
wird [141]. Es ist an folgende Voraussetzungen ge-
knüpft, s. Bild 8.47: 
• Maßgebend ist die freie mittlere Dehnung. Die freie 
Krümmung der Wand darf vernachlässigt werden. 
• Die Felder ∆Tmk, ∆ε0mk, Emk, Em, fctmk, fctm werden 
altersabhängig berechnet (Mittelwerte in Höhe zk 
und über die Wanddicke bzw. -höhe). 
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• Die Spannungen σk werden mit elastischer FEM 
oder bei einer Wandschlankheit sw > 2,5 genau ge-
nug nach der DSM für Modell 2a für die Dehnung 
ε0m berechnet, s. 8.4.3.3, [82]. 
Als erstes sucht man die Stelle crit z, die mit dem höch-
sten Rissrisiko verbunden ist. Hierzu berechnet man 
den lokalen Behinderungsgrad Rk, der den Dehn- und 









Der Schnittpunkt der Linie σk und (-ε0mkEmk) markiert die 
Stelle des maximalen Behinderungsgrads max Rk und 
damit den Ort des Rissbeginns. Berechnungen zeigen, 
dass die Stelle crit zk ≈ 1,0 bis 1,5 dc über OKF liegt, 
schwarzer Punkt. 
 
Bild 8.47 Bestimmung der Höhe crit z größter Behin-
derung - skandinavisches Näherungsver-
fahren 
Fig. 8.47: Determination of elevation crit z of maxi-
mum restraint - Scandinavian approxima-
tive method 
 
Bild 8.48: Ersatzmodell - Skandinavisches Nähe-
rungsverfahren 
Fig. 8.48: Mechanical model - Scandinavian approxi-
mative method 
Im zweiten Schritt wird ein mechanisches Ersatzmodell 
gewählt, das in Bild 8.48 dargestellt ist. Der aus der 
Wand geschnittene Ersatzstab wird beschrieben durch: 
Aw = dcdcEmk und ψmk. Er wird durch die parallel ge-
schaltete Feder mit Aeq; Eeq behindert (Abbildung der 
Sohle). Deren Steifigkeit wird so gewählt, dass sie dem 


















Im dritten Schritt wird die für die Trennrissbildung maß-
gebende mittlere Längsspannung im Ersatzstab an der 
Stelle crit z - hier mit k bezeichnet - für relaxierenden 




1kn ERcrit ψε∆−≈σ ∑
=
 (8.89)












Die Spannung wird der Zugfestigkeit gegenüber ge-
stellt. Näheres hierzu ist in Abschn. 7.3.5.1 ausgeführt 
worden. Vergleichsberechnungen mit der nichtlinearen 
FEM zeigten die gute Vorhersagequalität diese Verfah-
rens. 
8.4.5 Rissbildung und Bewehrung 
8.4.5.1 Vorbemerkungen 
Die Rissbildung im WFS ist ein verwickelter Prozess, 
der von vielen streuenden Parametern abhängt. Ihre 
Behandlung in kommerziellen Programmen erfolgt 
unterschiedlich, aber stets wird die unbewehrte Wand 
betrachtet. Der Beton wird als elastischer oder viskoe-
lastischer Stoff angenommen. Über eine Rissbildung 
wird mit der Frage cal σ ≥ fcte? an beliebigem Bauteilort 
entschieden (s. Abschn. 7.3.5.1). Der lokale Ausfall von 
Elementen und die damit verbundene Spannungsumla-
gerung wird in der Numerik mal berücksichtigt, mal 
nicht.  
Die uns bekannten Programme berechnen deterministi-
sche Größen und erfassen die streuende Natur der 
Rissbildung über Sicherheitsbeiwerte, Vorhaltemaße 
u.a.m. In letzteren können die Streuungen entweder 
global oder sogar zuverlässigkeitsorientiert berücksich-
tigt werden. 
Das hier angewandte Ingenieurmodell von Abschn. 7 
erfasst den Ausfall von Elementen und die Spannungs-
umlagerung bei unbewehrter Wand. Weil aber die Be-
wehrung den fortschreitenden Riss kreuzt, wird hier-
durch ein „Restzwang” aufrecht gehalten. Auf diese 
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Fragestellung und deren Konsequenz wird im folgenden 
eingegangen. 
8.4.5.2 Rissbildung in der unbewehrten 
Wand 
Trennrissabstand und Rissöffnung 
Das Rissbild der schlanken Wand mit sw ≥ 2,5 ist im 
Bild 8.35 dargestellt. Unterstellt man große freie Verfor-
mungen und eine hohe Behinderung, dann können sich 
Trennrisse im Abstand hc ≤ acr ≤ 1,5 hc einstellen [138]. 
Abstände in diesem Bereich kann man als Endriss-
abstände deuten. Im Normalfall können die Rissabstän-
de grösser ausfallen. Nach Trennrissbildung sind die 
Rissufer spannungslos. Der Spannungszustand zu bei-
den Seiten des Trennrisses im Abstand ± hc (≈ Kraft-
einleitungslänge) hat sich im Vergleich zum rissaus-
lösenden Spannungszustand beträchtlich verändert. Es 
findet eine lokale „Selbstvernichtung” des Zwangs statt. 
Für den Übergang von der unbewehrten zur bewehrten 
Wand ist die Form des Trennrisses und seine Breite w0 
an der Wandkrone von Bedeutung. Letztere kann nach 
[138] für eine Krafteinleitungslänge lE ≈ min acr = hc mit 
cm000 hk2w ε−≈  (8.91)
eingegrenzt werden. Der Beiwert k0 hängt vom Rissab-
stand ab und beträgt für min acr = lE ≈ hc: k0 = 0,5. Bild 
8.49 zeigt die Rissform. Die Beobachtung zeigt, dass 
die An- und Trennrisse in einem Abstand von rd. 0,5 bis 
1,0 dc über der Arbeitsfuge beginnen. 
 
Bild 8.49: Trennrissform und -breite bei der unbe-
wehrten (a) und bewehrten Wand (b) [138] 
Fig. 8.49: Shape and width of through-crack in unre-
inforced (a) and reinforced wall (b) [138] 
 
Anreißen und Durchreißen 
Zwischen Trennrissen TDR auf ganzer Wandhöhe kön-
nen sich Anrisse TAR bilden, die eine Höhe von 
hr ≈ 0,5 hc erreichen können. Diese Aussage gilt auch 
für die gedrungene Wand mit sw ≤ 1 (Bild 8.38). Diese 
(Trenn-)Anrisse sind schmal. Es interessiert jedoch, 
unter welchen Bedingungen sie bis zur Wandkrone 
durchschlagen. Diese schwierige Frage erfordert bruch-
mechanische und statistische Überlegungen, s. [138], 
[139]. In [82] wurde hierfür ein Näherungsweg vorge-
schlagen, der nachstehend vorgestellt wird. 
 
Bild 8.50: Kritische Zwangdehnung bei Trennrissbil-
dung im WFS 
Fig. 8.50: Critical restraint strain at formation of 
through-crack in WFS 
Zwangursache in [82] ist die freie, mittlere Dehnung 
ε0m(t) ≤ 0 der Wand (Kontraktion); die freie Krümmung 
κ0 wird vernachlässigt. Die zwangerzeugende mittlere 
Dehnung -ε0mw wird ab dem 2. Nullspannungsalter tN2 
angesetzt, s. Bild 8.50. Es wird nach der kritischen 
Zwangdehnung crit (-ε0mw) gesucht, die zur Trennriss-
bildung auf ganzer Wandhöhe führt. Die Zwangschnitt-
größen werden für das freie WFS mit den Gln.(8.82) 
und (8.83) berechnet. Der mittlere E-Modul des Wand-
betons wird in der Kontraktionsphase konstant ange-
nommen. Der Einfluss der Relaxation wird mit kR ≈ 0,8 
beim wirksamen E-Modul erfasst. Dieses Vorgehen ba-
siert auf dem Werkstoffmodell 2b. 
Die Anrissbildung setzt ein, sobald die Betonspannung 
am Wandfuß σ(-hc/2) = fcte ist. Mit zunehmendem 
Zwang steigt der Anriss zunächst stabil hoch. Ab der 
kritischen Anrisshöhe crit hcr schlägt der Anriss zur 
Wandkrone durch. In Bild 8.51 ist die zum Trennriss 
führende kritische Dehnung abhängig vom Höhenbei-
wert p und von der Dehnsteifigkeitszahl SD aufgetragen. 
Die kritische Dehnung wird auf Betonzugbruchdehnung 
normiert: 











Rechteckige Querschnitte voraussetzend, gelten fol-





















Die Wahrscheinlichkeit des Durchreißens nimmt mit p 
zu und mit SD ab. Das Verhältnis Gl.(8.92) wird im prak-
tischen Fall den Wert 5 nicht überschreiten. Dies be-
deutet, dass der Höhenbeiwert p = 2 (hc = hf) stets mit 
Durchrissen verbunden sein wird. Auf der anderen 
Seite können bei p = 1,1 (SB = 10 SD) keine Durchrisse 
sondern nur Anrisse auftreten. Liegt - für den gegeben-
en Höhenbeiwert p - der Rechenwert cal (-ε0mw) E/fcte 
unter der zugehörigen Linie, dann tritt der Durchriss 
nicht auf. Beispiel, WFS von Bild 5.15: E = 27 GPa; Ef = 
34 GPa; p = 1,25; max(-ε0mw) = 0,2 ‰; fcte = 1,7 MPa. 
Der schwarze Kreis zeigt das Ergebnis: Durchreißen 
findet nicht statt. Streuungen sind zu beachten. 
8.4.5.3 Risskontrolle durch Bewehrung 
Weder die Anriss- noch die Trennrissbildung hängen 
primär von Bewehrung ab. Das Durchschlagen eines 
Anrisses zur Wandkrone wird aber von der Bewehrung 
gebremst. Bei Trennrissbildung in der bewehrten Wand 
werden die Rissufer durch Bewehrungsstäbe, die man 
sich als Federn vorstellen kann, zusammen gehalten. In 
[138] wird ein mechanisches Modell vorgestellt, mit dem 
- bei Kenntnis der Rissbreite w0 an Wandkrone (Bild 
8.49a) - die rissvernähende Wirkung der Bewehrung 
abgebildet wird (Bild 8.49b). Auf dieses Modell wird 
zurückgegriffen, bezgl. Ableitungen wird auf [138] ver-
wiesen. Das Modell unterstellt, dass die Zwangursache 
die mittlere freie Dehnung (s. Bild 8.50) ist und eine 
hohe Behinderung herrscht. 
Der den Riss vernähende Bewehrungsstab wird entlang 
der Einleitungslänge lEv durch Verbund verankert. Die-
se entspricht: lEv = am/2, mit am, Rissabstand nach [89]. 





c =  (8.94)















Der Beiwert k0 wird für den Trennrissabstand acr = hc zu 





w =  (8.96)
 
Bild 8.51: Wirksame kritische Zwangdehnung für die 
Trennrissbildung abhängig von der Dehn-
steifigkeit und p 
Fig. 8.51: Effective critical restraint strain leading to 
through-cracking dependent on axial stiff-
ness and p 
 
Bild 8.52: Zur Bemessung der den Trennriss kreu-
zenden Bewehrung für die Rissbreitenbe-
schränkung 
Fig. 8.52: Design of reinforcement crossing a 
through-crack for crack width control 
Bzgl. der Auslegung der Bewehrung für eine einzuhal-
tende Anforderung der Gebrauchstauglichkeit und/oder 
Dauerhaftigkeit wird auf [89] und Regelwerk verwiesen. 
Anrisse, sofern sie nicht durchschlagen, sind schmal. 
Es genügt, ihre Breite durch eine vernünftige, konstruk-
tive Bewehrung zu kontrollieren. Näheres zur Beweh-
rungsauslegung ist [138] zu entnehmen.  
8.4.5.4 Maßgebende Schnittgrößen 
Bei Trennrissbildung wird die Betonzugkraft (Zstd. I) auf 
die Bewehrungszugkraft (Zstd. II) umgeladen. Dabei 
darf der Bewehrungsstahl nicht fließen. Auch im Fall, 
dass die Zwangschnittgrößen nicht zur Trennrissbildung 
führen (Zwangschnittgrößen < Rissschnittgrößen), ist 
so zu verfahren. DIN 1045, 07.88, 17.6.2 impliziert, 
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dass die Zwang-/Rissschnittgrößen durch lineare 
Spannungen nach Balkenbiegelehre beschrieben wer-
den. Dies Voraussetzung ist schon wegen der Nichtli-
nearität des Elastizitätsmoduls und Relaxation bei An-
wendung der Berechnungsmodelle 2b und 4 nicht ein-
gehalten. Die größte Zwangzugspannung tritt bei nicht-
linearer Berechnung meist nicht am Wandfuß auf. Aus 
diesem Grund ist es sinnvoll, die Bewehrungsausle-
gung auf Basis des resultierenden Zugspannungs-
blocks vorzunehmen. Die Bewehrung hat den Block zu 
decken. 
In Abschn. 8.2.8 sind die unterschiedlichen Ziele der 
Risskontrolle und der Rissbreitenbegrenzung durch Be-
wehrung verdeutlicht worden. Die Betonzugkraft für die 
Risskontrolle wird für die „untere”, wirksame Zugfestig-
keit berechnet. Für die Auslegung der Rissbreitenbe-
grenzung ist hingegen von der „oberen”, wirksamen 
Zugfestigkeit auszugehen. Die hierfür maßgebende Be-
tonzugkraft ist also höher anzusetzen.  
8.4.6 Spannungen und Schnittgrößen, Be-
rechnungsbeispiele 
8.4.6.1 Eingangsdaten 
Es wird das WFS vom Bild 5.15 für den Beton CO1-FH 
(Anlage 1) untersucht. Der Fundamentbeton ist ausge-
härtet: Ectf = const. = 33,63 GPa; fck = 3 N/mm2. Der 
über die Wanddicke gemittelte, lokale E-Modul Emki 
und Zugfestigkeit fctki ist den Bildern 8.43 und 8.44 zu 
entnehmen. Die Berechnung erfolgt für das freie WFS 
gemäß Fall 1.1, Gln.(8.69) und (8.70). Die Stoffmodelle 
2a, 2b und 4 werden zugrunde gelegt. Das Fundament 
reißt nicht ein. 
8.4.6.2 Zwangspannungen im Zustand I 
In manchen kommerziellen Programmen werden die 
Zwangspannungen bei Anwendung des linearelasti-
schen Modells 2a oder des linear-viskoselastischen 
Modells 2b - häufig ohne Begrenzung der Hauptzug-
spannung durch die Betonzugfestigkeit berechnet (Zu-
stand I). Auf die potentielle lokale Rissbildung wird 
daran anschließend über die Verhältniswerte crit σ/fcte 
oder fcte/crit σ empirisch [41] oder auch probabitistisch 
geschlossen [49, 50, 81, 112]. 
Erwartungsgemäß beeinflusst das der Berechnung zu 
Grunde gelegte Stoffmodell das Resultat deutlich. Dies 
ist aus den Bildern 8.53 bis 8.56 abzulesen. Bei Ansatz 
des Modells 2a wird die Zugfestigkeit von fcte ≈ 1,5 MPa 
im Alter 336 h und im Bereich von rd. 0,25 bis 1,5 dc 
über OKF überschritten. Bei Ansatz des Modells 2b 
bleibt die Wand wegen des Spannungsabbaus durch 
Relaxation rechnerisch ungerissen. Bei Anwendung des 
nichtlinearen Modells 4 ergaben sich die Spannungen 
nach den Bildern 8.57 und 8.58. Eine Rissbildung im 
unteren Wandbereich wird auch hierfür nicht vorherge-
sagt. Der Ergebnisunterschied zwischen den Stoffmo-
dellen mod 2b und 4 ist in diesem Beispiel gering. Mit 
der elastischen Berechnung (Modell 2a) werden die 
Spannungen weit überschätzt. 















z’ = 0.583 m
z’ = 1.250 m
z’ = 1.583 m
mod 2a
z’ = 2.583 m





Bild 8.53: Spannungen abhängig vom Alter und von 
der Höhe z’ über UKF. WFS CO1-FH-12-
72-1.25, Modell 2a 
Fig. 8.53: Stresses dependent on age and elevation 
z’ above ground. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2a 
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Bild 8.54: Spannungen abhängig von der Höhe z’ 
über UKF und vom Alter. WFS CO1-FH-
12-72-1.25, Modell 2a 
Fig. 8.54: Stresses dependent on elevation z’ above 
ground and on age. WFS CO1-FH-12-72-
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Bild 8.55: Spannungen abhängig vom Alter und von 
der Höhe z’ über UKF. WFS CO1-FH-12-
72-1.25, Modell 2b 
Fig. 8.55: Stresses dependent on age and elevation 
z’ above ground. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2b 
 
8.4.6.3 Zwangschnittgrößen nach DSM 
und kR-Verfahren im Zustand I 
Die Bilder 8.59 bis 8.61 zeigen die Berechnungsergeb-
nisse. Die Annahme elastischen Stoffverhaltens, mod 
2a, führt zur Überschätzung der Zwangschnittgrößen. In 
Bild 8.62 ist die Zwangnormalkraft der Wand nach dem 
kR-Verfahren jener nach den Modellen 2a und 2b ge-
genübergestellt. Vergleichsuntersuchungen zeigten, 
dass man mit kR ≈ 0.5 bis 0.6 ≈ const. den Verlauf von 
N(2b), insbesondere im für die An- und Trennrissbil-
dung relevanten Altersbereich, brauchbar einschätzen 
kann. Diese Aussage gilt auch für das Zwangmoment 
der Wand. 
8.4.6.4 Lineare und nichtlineare Span-
nungen 
Mit dem kR-Näherungsverfahren können nur lineare 
Spannungen nach Balkenbiegelehre abhängig von der 
Koordinate z berechnet werden. Wie diese von den 
nichtlinearen Spannungen nach den Modellen 2a und 4 
abweichen, ist in Bild 8.63 für das Alter 336 h darge-
stellt. Für das hier untersuchte Beispiel sind die Abwei-
chungen zwischen den Spannungen nach dem kR-
Verfahren und jenen nach mod 2b und 4 im Höhenbe-
reich von z’’ = 0,5 dc bis 1,5 dc über OKF gering. Be-
rechnet man also mit dem kR-Verfahren die lineare 
Spannung in Höhe z’’ = 0,5 dc, dann kann dieser Wert 
als kritische Spannung betrachtet und der Zugfestigkeit 
gegenüber gestellt werden (Erstrissbildung).  
Der Zugspannungsblock - Maß für die Gesamtbeweh-
rungsmenge - entspricht bei Ansatz von Modell 2b 
jenen nach dem kR-Verfahren. Der Zugspannungsblock 
nach Modell 4 ist grösser als jener nach Modell 2b und 
kR-Verfahren. 












t = 24 h
t = 48 h
t = 120 h
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Bild 8.56: Spannungen abhängig von der Höhe z’ 
über UKF und vom Alter. WFS CO1-FH-
12-72-1.25, Modell 2b 
Fig. 8.56: Stresses dependent on elevation z’ above 
ground and on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2b 















z’ = 0.583 m
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Bild 8.57: Spannungen abhängig vom Alter und von 
der Höhe z’ über UKF. WFS CO1-FH-12-
72-1.25, Modell 4 
Fig. 8.57: Stresses dependent on age and elevation 
z’ above ground. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 4 
 
8.4.6.5 Rissindex Ccr 
In Bild 8.64 ist der rechnerische Rissindex Ccr nach 
Abschnitt 7.3.6.2 für die Höhe z’ = 1,583 m über UKF 
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(0,583 dc über OKF) ab dem Alter 84 h aufgetragen. 
Die Berechnung erfolgt für die Modelle 2a bis 4. Die 
dünnen, unterbrochenen Linien markieren die Grenz-
werte lim Ccr nach Tab. 7.1. 
Bei Ansatz der Modelle 2b und 4 ergibt sich eine sehr 
geringe Risswahrscheinlichkeit von rd. 2 bis 4 %, je 
nach Variationskoeffizient der rechnerischen Spannung 
(s. Bild 7.16). Bei Ansatz von Modell 2a beträgt die 
Risswahrscheinlichkeit mehr als 50%. Dies unterstreicht 
die Unbrauchbarkeit der elastischen Berechnung der 
Zwangspannungen. 












t = 24 h
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Bild 8.58: Spannungen abhängig von der Höhe z’ 
über UKF und vom Alter. WFS CO1-FH-
12-72-1.25, Modell 4 
Fig. 8.58: Stresses dependent on elevation z’ above 
ground and on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 4 







































Bild 8.59: Zwangschnittgrößen in Wand und Funda-
ment abhängig vom Alter. WFS CO1-FH-
12-72-1.25, Modell 2a 
Fig. 8.59: Restraint forces in wall and foundation 
dependent on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2a 


































Bild 8.60: Zwangschnittgrößen in Wand und Funda-
ment abhängig vom Alter. WFS CO1-FH-
12-72-1.25, Modell 2b 
Fig. 8.60: Restraint forces in wall and foundation 
dependent on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2b 
 
8.4.6.6 Rissprozess nach Erstrissbildung 
Beim hier untersuchten Beispiel verblieb die Wand bei 
Ansatz der Modelle 2b und 4 (und auch nach dem kR-
Verfahren) rechnerisch ein ungerissenen Zustand. Bei 
Anwendung des linearelastischen Models 2a hingegen 
ist rechnerisch eine konsekutive Rissbildung zu erwar-
ten. Mit dem in Abschn. 7.4 beschriebenen Näherungs-
weg ist der sich an die Erstrissbildung anschließende 
Rissprozess in der unbewehrten Wand bei Ansatz des 
elastischen Modells 2a untersucht worden. Das Ergeb-
nis ist in den Bildern 8.65 bid 8.67 aufgetragen. Man 
erkennt, dass die Lamellen im Abstand von rd. 0,25 dc 
und 0,50 dc von OKF nahezu zeitgleich ausfallen. Nach 
336 h ist die Wand zwischen 0,25 dc und 1,5 dc einge-
rissen. 
Der Rissprozess schlägt sich auch in den Schnittgrößen 
nieder. Die Wand hat sich durch die Rissbildung gleich-
sam selbst „entzwängt”. Die für die Auslegung der riss-
beschränkten Bewehrung maßgebenden Rissschnitt-
größen stellen sich als Größtwerte bei Erstrissbildung 
bei rd. 130 h ein. Die Bewehrung muss nach dem „obe-
ren” Wert der wirksamen Bauwerkzugfestigkeit ausge-
legt werden, s. Abschn. 8.2.8. 
8.4.7 Zusammenfassung 
Die Wand auf Fundament oder Sohle ist der wichtigste 
Zwangfall in der Praxis. Der Zwang hängt neben vielen 
anderen Parametern besonders von den relativen Stei-
figkeiten SD und SB und der Wandschlankheit sw = l/hc 
ab. Zur Berechnung der Zwangspannungen eignet sich 
ab einer Wandschlankheit von 2,5 die Mehrschichten-
methode, mit der auch die zusätzliche Behinderung 
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durch den Baugrund erfasst werden kann. Mit dieser 
Methode wurden für unterschiedliche Betonstoffmodelle 
Beispielberechnungen durchgeführt. Dabei zeigte sich, 
dass die linearelastische Berechnung zu unrealisti-
schen Ergebnissen führt. Erforderlich ist zumindestens 
die linear-viskoelastische Stoffmodellierung des Betons. 
Die Methode des wirksamen Elastizitätsmoduls stellt 
ein brauchbares Näherungsverfahren dar. 



































Bild 8.61: Zwangschnittgrößen in Wand und Funda-
ment abhängig vom Alter. WFS CO1-FH-
12-72-1.25, Modell 4 
Fig. 8.61: Restraint forces in wall and foundation 
dependent on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 4 
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Bild 8.62: Zwangnormalkraft der Wand nach dem kR-
Verfahren abhängig vom Alter. WFS CO1-
FH-12-72-1.25 
Fig. 8.62: Restraint forces of wall acc. to kR-method 
dependent on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25 
Bei gedrungenen Wänden ist der Scheibenspannungs-
zustand maßgebend. Es wird auf Hilfsmittel verwiesen, 
mit denen die Anrissbildung beurteilt werden kann. 
Kommerzielle Programme zur Spannungsberechnung 
stehen zur Verfügung. Meist gelten sie ebenso wie die 
Mehrschichtenmethode nur für den Zustand I und die 
unbewehrte Wand. Der konsekutive Rissprozess ist 
bislang noch ungeklärt, insbesondere bei Berücksichti-
gung der „zwangkonservierenden” Wirkung der riss-
kreuzenden Bewehrung. 















t = 336 h
 
Bild 8.63: Zwangspannungen über die Wandhöhe im 
Alter 336 h, berechnet mit dem Modellen 
2b und 4 sowie nach kR-Verfahren 
Fig. 8.63: Restraint stresses across height of wall at 
age of 336 h, computed with models 2b, 4 
and kR-method 
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z’ = 1.583 m
 
Bild 8.64: Rechnerischer Rissindex nach den Model-
len 2a, 2b und 4 abhängig vom Alter. WFS 
CO1-FH-12-72-1.25 
Fig. 8.64: Calculated crack ratio acc. to models 2a, 
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Bild 8.65: Zwangspannungen bei konsekutiver Riss-
bildung abhängig vom Alter und Höhe z’ 
über UKF. WFS CO1-FH-12-72-1.25, 
Modell 2a 
Fig. 8.65: Restraint stresses of consecutive crack 
formation dependent on age and elevation 
z’ above ground. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2a 
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Bild 8.66: Zwangspannungen bei konsekutiver Riss-
bildung abhängig von Höhe z’ über UKF 
und vom Alter. WFS CO1-FH-12-72-1.25, 
Modell 2a 
Fig. 8.66: Restraint stresses of consecutive crack 
formation dependent on elevation z’ above 
ground and on age. WFS CO1-FH-12-72-
1.25, model 2a 
 







































Bild 8.67: Zwangschnittgrößen bei konsekutiver 
Rissbildung abhängig vom Alter. WFS 
CO1-FH-12-72-1.25, Modell 2a 
Fig. 8.67: Restraint actions for consecutive crack 
formation dependent on age. WFS CO1-
FH-12-72-1.25, model 2a 
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9. Folgerungen, Defizite und Ausblick 
• Zur Notwendigkeit eines Planungswerkzeugs 
Die Betonbaupraxis verfügt zur Kontrolle der frühen 
Risse in massigen Betonbauteilen über zahlreiche, be-
währte Methoden. Trotzdem kommt es häufig genug zu 
Trennrissen, welche die Gebrauchstauglichkeit und die 
Dauerhaftigkeit des Bauteils beeinträchtigen können. 
Ein wesentlicher Grund dafür ist darin zu suchen, dass 
man die Wirksamkeit vorgesehener Maßnahmen oft nur 
nach der eigenen Erfahrung (manchmal auch nach 
„Gefühl”) beurteilt und entscheidet. Die Rissbildung 
hängt aber von zahlreichen, zudem streuenden Größen 
ab. Weil sich diese gegenseitig beeinflussen, kann 
einem die Erfahrung schon einen Streich spielen. Ent-
täuschung und Unsicherheit sind die Folge. Ein 
britischer Ingenieur, von einer jungen Wand stehend, 
sinnierte: „To crack or not to crack! That is the ques-
tion”. Wie kann man abhelfen? 
 
Bild 9.1: Planungswerkzeug für die Risskontrolle 
Fig. 9.1: Planning tool for crack control 
Notwendig ist es, den bewährten Maßnahmen ein Pla-
nungswerkzeug PZ an die Seite zu stellen, mit dem die 
Wirksamkeit geplanter Maßnahmen bei sowohl einer 
Vor- (z.B. bei der Angebotsbearbeitung) als auch bei 
der Ausführungsplanung überprüft werden kann. Es 
unterstützt die Entscheidungen des Bauherrn, Kon-
strukteurs und ausführenden Unternehmens. Es führt 
Erfahrung, Daten, Modelle u.a.m. zusammen und ist 
nicht nur ein Berechnungsverfahren. Bild 9.1 zeigt es im 
Überblick. Ein Planungswerkzeug ist keine Erfindung 
von heute. Es wird damit in vielen Ländern erfolgreich 
gearbeitet. 
Das hier vorgestellte Planungswerkzeug ist mit Auf-
wand verbunden. Kosten können entstehen für Ver-
suche, Messungen, Berechnungen u.a.m. Man wird das 
PZ deshalb immer dann einsetzen, wenn sich der Auf-
wand lohnt. Dies kann z.B. bei Bauteilen der Fall sein, 
bei denen die Dichtheit die wesentliche Gebrauchs-
eigenschaft darstellt. 
Das Berechnungsergebnis ist nur so gut, wie es die 
Eingaben hergeben. Bei einer Vorplanung ist das Wis-
sen über den Beton bei Ausführung, das Wetter u.a.m. 
meist gering. Bei der Ausführungsplanung weiss man 
mehr, aber auch dann oft nicht genug. Mit diesem Di-
lemma ist der Konstrukteur immer konfrontiert, auch 
das beste Programm kann nicht helfen. Der langfristige 
Aufbau einer Datenbank, besser noch eines dialogisch - 
interaktiven Expertensystems empfiehlt sich.  
Nicht vergessen werden darf: Das junge Alter des Be-
tons ist nur der Anfang der Lebensdauer des Bauteils. 
Aus der Erhärtungsphase können residuelle Zwang-
spannungen fortgeführt werden. Dies ist ggf. für die 
Gebrauchstauglichkeit des Bauteils im Betrieb zu be-
achten. 
• Bausteine des Planungswerkzeugs 
Das PZ besteht aus mehreren Bausteinen. Die Bau-
steine enthalten: Versuchs- und Erfahrungswerte, Kli-
madaten, Modelle des Stoffverhaltens, der Bauteilgeo-
metrie, Interaktion zwischen jungem Betonbauteil und 
behindernder Umgebung u.a.m. Im Berechnungsmodell 
werden die Felder der Temperatur, Baustoffeigen-
schaften, Spannungen und Rissorte ermittelt. Das hier 
beschriebene Modell wurde am IBMB entwickelt. Es 
eignet sich für Ausschnitte aus Sohlen, Wänden auf 
Fundamenten u.a.m. Dreidimensionale Felder können 
mit ihm nicht berechnet werden. Insbesondere für die 
Risskontrolle sind in den vergangenen Jahren effektive, 
kommerzielle Programme entwickelt worden (s.z.B. in 
[78], [142]). Diese können in das Planungswerkzeug 
integriert werden. 
Wir meinen, dass der mit dem PZ arbeitende Kon-
strukteur auch über Erfahrungen bezgl. Ausführung 
verfügen muss und das Wissen der Betoningenieure 
und Bauleiter einzubauen weiß. 
• Bauteiltemperatur und Betonerhärtung 
Die Erwärmung des Bauteils durch die Abbindewärme 
und die anschließende Abkühlung sind der wesentliche 
Antrieb des Zwangs. Dessen realistische Eingrenzung 
erfordert die Kenntnis der Wärmefreisetzung. Der 
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Abschn. 3 zeigt, wie man die Hydrationswärme Qpot 
und deren Freisetzungsrate durch Versuche bzw. durch 
auf Erfahrung beruhende Näherungsansätze bestim-
men kann. 
Die Betonerhärtung ist Abbild der Wärmefreisetzung 
und wird durch die Zustandsparameter Hydrationsgrad 
α und wirksames Alter te beschrieben. Der Hydra-
tionsgrad geht in die Temperaturberechnung ein und 
beschreibt dort die altersabhängige Ergiebigkeit der 
lokalen Hydrationswärmequelle. 
Zahlreiche Arbeiten enthalten Näherungswerte der 
mittleren und höchsten Betontemperatur abhängig von 
Bauteilart, Zementart und -menge etc.. Meist sind diese 
Werte zu grob und unzuverlässig. Die realistische Ein-
grenzung des Zwangs bedingt die Temperaturbe-
rechnung für den jeweiligen Fall. 
Die Berechnung der orts- und altersabhängigen Bau-
teiltemperatur kann i.d.R. an repräsentativen Bauteil-
ausschnitten bzw. -stellen z.B. mit einem Differenzen-
verfahren erfolgen. Abschn. 5 gibt hierzu Anleitung. 
Kommerzielle Programme stehen zur Verfügung. Meist 
genügt die Annahme eindimensionaler Wärmeleitung 
beim Deckenausschnitt, Sohlstreifen bzw. zweidimensi-
onaler Wärmeleitung beim WFS bzw. Scheibenzwang. 
• Freie Verformungen 
Die freien, also unbehinderten lastunabhängigen Ver-
formungen infolge Abbindewärme sind proportional zur 
Temperaturdifferenz. Bei Betonen mit niedrigem Was-
serzementwert ≤ 0,45 muss das autogene Schwinden 
berücksichtigt werden. In den ersten Wochen nach 
Betonage wirkt sich das Trocknungsschwinden i.w. nur 
als Eigenspannung in der Betondeckung aus. Mit zu-
nehmendem Alter und bei trockener Umgebung kann 
das Trocknungsschwinden einen Beitrag zu später 
Rissbildung liefern.  
Die resultierende freie Dehnung ist zeitveränderlich und 
nichtlinear über den Querschnitt verteilt. Sie kann in 
einen konstanten, linearen und in einen nichtlinearen 
Anteil zerlegt werden. Die Behinderung der freien Ver-
formungen führt zu Zwangspannungen. 
• Behinderungen 
Die Bauteile sind in der Regel durch Nachbarn behin-
dert. Im 6. Abschn. werden einige, in der Praxis häufig 
vorkommende Behinderungen vorgestellt. Häufig wer-
den - aus Gründen der Bequemlichkeit - unnachgiebige 
Festhaltungen angenommen. Dies ist aber meist zu 
ungünstig. Die vernünftige Eingrenzung des Zwangs ist 
wichtig. 
Bei stabförmigen Ausschnitten aus Decken und bei 
Dehn- und Biegestäben kann die Behinderung durch 
End- und Zwischenfedern abgebildet werden. 
Die Behinderung von Sohlplatten durch den Baugrund 
kann durch ein Mehrschichtmodell beschrieben werden, 
das aus der mitwirkenden Bodenschicht, Sauber-
keitsschicht und der Sohle besteht. Der ohnehin meist 
geringe Dehnzwang in dicken Sohlen kann durch Gleit-
schichten weiter gemindert werden. Das Mehr-
schichtenmodell kann auch für das Wand-Fundament-
System, für die Scheibenprobleme junge Wand auf alter 
Wand, junge Sohle gegen alte Sohle u.a.m. angewandt 
werden. 
• Mechanische Stoffmodelle 
Wie erwähnt, erhält man im Zuge der Berechnung der 
Bauteiltemperatur und des Hydrationsgrads die we-
sentlichen mechanischen Betoneigenschaften, z.B. 
Ect(x, y, z, t) u.a. Die Spannungs-Dehnungslinie wird 
hier - abhängig vom Hydrationsgrad - aus zwei Ab-
schnitten bestehend formuliert: 
− linearelastischer Abschnitt bis zur halben Zugfes-
tigkeit; 
− nichtlinearer Abschnitt bis zur Zugfestigkeit (elas-
tisch-plastisch infolge Mikrorissbildung). Der fallen-
de σ-ε-Bereich wird hier nicht genutzt. Das viskoe-
lastische Verhalten wird sowohl als Relaxation als 
auch als Kriechen formuliert.  
− Der Abschn. 4 gibt Empfehlungen für Laborver-
suche zur Schärfung der Stoffparameter des Aus-
führungsbetons sowie Anhaltswerte für die Vorpla-
nung. Umfangreiche Versuche beweisen, dass die 
wirksame Bauwerkszugfestigkeit fcte niedriger als die 
Laborzugfestigkeit fct ausfällt. Der Abschn. 4 gibt ei-
nen entsprechenden Reduktionsfaktor sowie An-
haltswerte für die Zugfestigkeit im Bauteil. 
• Verfahren zur Berechnung der Zwangschnitt-
größen/-spannungen  
Es existieren zahlreiche kommerzielle FE-Programme, 
mit denen ein- bis dreidimensionale Spannungsfelder 
berechnet werden können. Weil sie sich in den Stoff-
modellen, Spannungs-Dehnungsbeziehungen u.a.m. 
zum Teil unterscheiden, wurde hier auf die Anwendung 
derartiger Software bewusst verzichtet. Für die meisten 
praktischen Probleme ist es ausreichend, Bauteilaus-
schnitte zu behandeln. 
Das hier vorgestellte Ingenieurmodell gilt für Bauteil-
bereiche fernab von Enden, Zwischenfesthaltungen 
u.s.w. Für das junge Bauteil und dem behindernden 
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Nachbarn müssen das Schnittkraftgleichgewicht und 
deren gemeinsame Ebene der resultierenden Verfor-
mungen eingehalten sein. Die Mehrschichtenmethode 
erweist sich als zweckmäßiger Ansatz. Die Nicht-
linearität der Temperatur und Betonerhärtung erzwin-
gen die Diskretisierung der Querschnitte durch Streifen 
etc. und die schrittweise Berechnung. Der Konstrukteur 
kann Vergleiche mit den Ergebnissen kommerzieller 
Programme anstellen, rasche Näherungen entwickeln 
u.a.m. 
Vergleichsberechnungen zeigen, dass die Annahme 
linearelastischen und nichtkriechenden Betons zu un-
realistischen Ergebnissen führt. Weil das hier unter-
stellte elastisch-plastische, relaxierende Betonverhalten 
zugegebenermaßen aufwendig ist, wurden Nä-
herungsverfahren entwickelt. An zahlreichen Beispielen 
werden Vergleiche zwischen „exakten” und genäherten 
Ansätzen angestellt. 
• Risskriterien 
Die Spannungsberechnung hat - im Zusammenhang 
mit der Risskontrolle - mehrere Funktionen. Zum einen 
soll die Wirksamkeit geplanter Maßnahmen überprüft 
werden. Zum anderen dient die Spannungsberechnung 
- mit notwendiger Modifikation - der Auslegung der 
Zwangbewehrung. Für beide Aufgaben benötigt man 
ein Risskriterium. Zwei Ansätze sind geläufig: Tempera-
tur- und Spannungskriterium. Bei Temperaturkriterien 
stellt man eine berechnete und/oder gemessene Diffe-
renz der mittleren Temperatur zwischen dem jungen 
Bauteil und Altbeton einer kritischen gegenüber, die i. 
allg. auf Erfahrung basiert. Die Überschreitung der 
kritischen Differenz signalisiert Trennrissbildung. Tem-
peraturkriterien sind aber unsicher, weil sie die komple-
xen Zusammenhänge nur pauschal erfassen. 
Bei Spannungskriterien wird die berechnete Spannung 
σ (Hauptspannung, σ ≥ 0) der berechneten, wirksamen 
Bauwerkszugfestigkeit fcte gegenüber gestellt. Dies 
erfolgt durch Bildung von Verhältniswerten σ/fcte oder 
fcte/σ. Welches Programm man auch immer benutzt, die 
Größen σ und fcte werden für einen festen, „vernünfti-
gen” Wertesatz der Basisvariablen berechnet. Dies ist 
ein deterministisches Vorgehen, das die Streuung der 
Basisvariablen außeracht lässt. Über die potenzielle 
Rissbildung wird oft durch Vorgabe von Grenzwerten 
lim (σ/fcte) oder lim (fcte/σ) über Erfahrung entschieden. 
Auch hierbei verbleibt Unsicherheit. 
Die neuere Entwicklung geht in Richtung zuverlässig-
keitsorientierter Spannungskriterien. Pionierarbeit hier-
zu ist in Japan geleistet worden. Die Streuung der Ba-
sisvariablen schlägt sich in der Risswahrscheinlichkeit 
nieder. Das technische und wirtschaftliche Risiko wird 
transparenter als bei globalen Sicherheitsbeiwerten etc. 
Der vom IBMB entwickelte Rissindex leistet zur Ein-
schätzung des Risikos gute Dienste. Welches Risskrite-
rium man immer verwendet, es muss durch Beobach-
tung am Bauwerk verifiziert/kalibriert werden. 
Schließlich wird mit Bild 9.2 die Notwendigkeit der zu-
verlässigkeitsorientierten Beurteilung der Rissbildung 
unterstrichen. In [140] wird über die Rissbildung in 350 
Wänden (mit Rohrinnenkühlung zur Risskontrolle) auf 
alten Sohlen beim Øresund Tunnel berichtet. Rd. 100 
Wände (schwarze Kreise) wiesen Trennrisse auf, rd. 
250 Wände (weiße Kreise) bleiben ungerissen. Aufge-
tragen ist die maximale, berechnete Spannungsemp-
findlichkeit ωcr über der Differenz ∆∆Tz zwischen der 
gemessenen, mittleren Temperaturdifferenz der Wand 
∆Tm und jener der Sohle ∆Tfm ab dem Maximum (s. 
Bilder 7.6 und 7.7). Die beim Øresund Tunnel verwen-
deten Grenzwerte lim (σ/fcte) und lim ∆∆Tz sind einge-
zeichnet. Abgesehen von der erwarteten Tendenz, 
erkennt man die beachtliche Streuung und die Unsi-
cherheiten in den Grenzwerten. 
• Messen vor Ort 
Auf das Messen vor Ort kann dieser Bericht nicht ein-
gehen. Näheres ist z.B. [41], [143] zu entnehmen. Vor 
Ort heißt: auf der Baustelle. Das Messen vor Ort ge-
winnt zunehmende Bedeutung. Das IBMB hat bei zahl-
reichen Objekten Temperaturen, Dehnungen, Ver-
schiebungen und Spannungen in den ersten Wochen 
nach Herstellung gemessen. 
Häufig wird mit dem gewählten Ausführungsbeton ein 
Bauteilausschnitt, Probeblock hergestellt sowie wirk-
lichkeitsnah nachbehandelt und gelagert. Durch Tem-
peraturmessung kann man die Aufheizung/Abkühlung 
messen und daraus sowie die Eingangswerte für nach-
folgende Berechnungen gewinnen. 
Die Temperaturmessung im Bauteil kann Bestandteil 
der Qualitätssicherung sein. Mit ihr lässt sich z.B. die 
Rohrinnenkühlung steuern. Berechnungsannahmen 
können verifiziert und adaptiert werden. Zahlreiche 
andere Nutzanwendungen sind denkbar. 
• Ausblick 
Ein Planungswerkzeug für die Risskontrolle kann für 
Bauwerke mit hohen Dichtheitsanforderungen sehr 
nützlich sein. Es ist keine Eintagsfliege, muss vom An-
wender ausgebaut werden: Datenbank etc. Den Be-
rechnungsteil kann man gestalten: kommerzielles Pro-
gramm, Entwicklung und/oder Ausbau eigener Software 
oder IBMB-Methode.  
Der Konstrukteur muss nicht nur die Wirksamkeit ge-
planter Massnahmen prüfen, sondern das Bauteil auch 
bewehren. Kommerzielle Programme rechnen meist auf 
FE-Niveau. Zwang- bzw. Rissschnittgrößen werden i. 
allg. nicht ausgeworfen. Näherungslösungen werden 
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nicht angeboten. Hier ist Entwicklungsarbeit nötig, die 
sich den Alltagsfragen des Konstrukteurs annimmt. 
Fortentwicklungen von Risskriterien sind erforderlich. 
 
Bild 9.2: Rechnerische Spannungsempfindlichkeit 
abhängig von der maximalen Temperatur-
differenz ∆∆Tz für Wand/Sohle Systeme 
des Øresund Tunnels [140] 
Fig. 9.2: Calculated stress sensitivity dependent on 
maximum temperature difference ∆∆Tz for 
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BETONREZEPTUR EINHEIT CO 1 CO 23 
Bezeichnung  PZ-Beton HOZ-Beton 
Festigkeitsklasse [MPa] 25 25 
Zement [-] CEM I 32.5R CEM III/A 32.5 
Zementhersteller  A B 
Zementzusammensetzung    
C2S [M%] 15.10 8.68 
C3S [M%] 57.9 67.9 
C3A [M%] 11.50 10.81 
C4AF [M%] 5.70 7.5 
CaO [M%] 0.95 0.6 
Zementgehalt [kg/m3] 270 280 
Flugasche [kg/m3] 60 80 
Wasser [kg/m3] 175 175 
Wasser - Zement (Bindemittel) – Wert [-] 0.65 (0.53) (0.49) 
quartzitischer Zuschlag    
0/1 mm [kg/m3] 93 n.a. 
0/2 [kg/m3] 557 n.a. 
2/8 [kg/m3] 555 n.a. 
8/16 [kg/m3] 645 n.a. 
16/32 [kg/m3] - - 
Zuschlag insgesamt [kg/m3] 1850 1835 
Zusatzmittel    
BV [kg/m3] 2.7 1.5 
Werkstoffmodelle    
Frischbetonrohdichte ρc [kg/m3] 2355 2370 
Wärmekapazität cc [kJ/(kgK)] 1.18 1.15 
Wärmefreisetung des Betons Qpot [kWh/m3] 39.0 28.3 
Hydratationsgrad α    
tk [h] 12.005 23.84 
c1 [-] -1.135 -1.34 
Endwerte der Festkörpereigenschaften    
Druckfestigkeit fc1 [MPa] 47.89 40.7 
Zugfestigkeit fct1 [MPa] 3.005 3.0 
Druck- u. Zug- E- Modul Ect1 = Ecc1 [GPa] 33.63 31.5 
Bruchenergie GF (α = 1) [N/m] 144.47 130.0 
Beginn d. Festkörperverhaltens α0 [-] 0.20 0.37 
Wärmeausdehnungskoeffizient αT [1/K] 0.00001 0.00001 
Kriechparameter    
 
a1 [-] 0.32 0.32 
P1c b1 [-] -0.29 -0.29 
 
a2 [-] 0.22 0.26 








Bei zur Mittenebene unsymmetrischer Temperaturver-
teilung sind die Felder der freien Dehnung und der me-
chanischen Eigenschaften ebenfalls unsymmetrisch. Bild 
6.3 zeigt dies für die Sohle. Der wirksame Schwerpunkt 
Ce wird gegenüber dem geometrischen Schwerpunkt Cs 











Mit: zk, Abstand von Cs; Eki, E-Modul der Lamelle ki; Emi, 
mittlerer E-Modul über die Sohl- oder Streifendicke dc 
bzw. mittlerer E-Modul über den gesamten Wand-
querschnitt dchc; l, Zahl der Lamellen in z-Richtung. Bild 
A 2.1 zeigt den Verlauf des Abstands z' des wirksamen 
Schwerpunkts Ce über UK Sohle für das Beispiel C01-1-
FH-15. Es ist 
( )eci C’z2
d
e −= . (A.2)
Weil der kalte Boden in den ersten Stunden dem sehr 
jungen Beton Wärme entzieht, ist ei > 0. Aber bereits 
nach rd. 24 h ist der Wärmefluss zur Luft stärker als 
jener in den Boden, ei ≤ 0. Der minimale Wert ist 
min ei/dc = 0,005. Es ist deshalb bei Sohlen, Decken und 
Stäben vertretbar, die Verschiebung ei zu vernach-
lässigen. 
















Bild A 2.1: Lage des wirksamen Schwerpunkts über 
UK Sohle. C01-1,0-FH-15 
Fig. A 2.1:Position of effective center of gravity above 
soil for slab CO1-1,0-FH-15 
Bei einer Wand auf Fundament geht, WFS Bild 5.15, 
hingegen die Verschiebung ei deutlich in das Gleichge-
wicht ein. In Bild A 2.2 ist die Lage des wirksamen 
Schwerpunktes Ce - gemessen von UK der 4 m hohen 
Wand - für das Berechnungsbeispiel von Abschn. 7.5 
dargestellt. Die Verschiebung ei, Gl.(A.2), verläuft ähn-
lich wie bei der Sohle. 

















Bild A 2.2: Lage des wirksamen Schwerpunkts ei bei 
Wand-Fundament-System.WFS C01-FH-
12-1,25 
Fig. A 2.1: Position of effective center of gravity for 





Einfluss der Verschiebung des wirksamen Schwer-
punkts auf den inneren Hebelarm beim Wand-Fun-
dament-System 
Wie Bild 8.42 zeigt, beträgt der Hebelarm der inneren 










hhp +=  (8.73)
ist 
2
hph ci = . 
(A.4)





















Berechnungen haben gezeigt, dass insbesondere im 
jungen Betonalter die Verschiebung ei des wirksamen 
Schwerpunkts einen deutlichen Einfluss auf die Zwang-
schnittkräfte und -spannungen ausüben kann, s. Bild A 
2.2. 
Einfluss der Verschiebung ei auf die freie Krümmung 









wird von der Verschiebung ei nicht beeinflusst, da beide 
Schwerpunkte Cs und Ce übereinander liegen. Weil sich 
aber die EFD im wirksamen Schwerpunkt dreht, muss 
dieser Einfluss bei der Ableitung der freien Krümmung 
berücksichtigt werden. Durch Bildung des Moments 
erster Ordnung um den wirksamen Schwerpunkt Ce (s. 
Bild 6.3) erhält man 








































Der 2. Term im Zähler von Gl.(A.9) berücksichtigt nicht 
nur die Nichtlinearität, sondern auch die Asymmetrie des 
E-Moduls Eki über den Querschnitt. Bei Sohlen und 
Stäben ist die Asymmetrie der Eki nach rd. 56 h ver-
schwunden. Ab dann kann der 2. Term kann zu Null 
gesetzt werden. Man erhält dann die Gl.(6.6): 
∑
∑
=
=
ε∆
≈κ∆
l
l
1k
ki
2
k
1k
kikki0
i0
Ez
Ez
 
(A.11)
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